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‚orwort op 

1 Jahre 1934 hat der Verfasser dasgrundlegende Patent Nr. 727 429 

Hie Vorspannung weitgespannter Balkenbrücken mit hängewerk- 

zen Zugankern angemeldet und im Jahre 1936 hat er diese 

als neuartigen Konstruktionen der Fachwelt bekanntgegeben 
| gezeigt, daß sich damit durchlaufende Träger bis 150 m Spann- 
je herstellen lassen!)?). Hierbei wurden die Zuganker zwischen 
Stegen gegenüber den Querträgern des Tragwerkes mittels 
lel oder Rollenlager beweglich gelagert, womit der Einfluß des 
chens und des Schwindens auf die Vorspannkräfte durch Nach- 
ınen der Zuganker jederzeit beseitigt werden kann, so daß die 
spannung, wie in der Patentschrift dargelegt ist, nicht nur mit 
awertigen Stählen oder Seilen, sondern sogar mit St 52 durch- 

Ihrt werden könnte. Der Stahlersparnis wegen wird man jedoch 

Nichst nur hochwertige Seile oder Drähte verwenden. 

ın wichtiger Zustand der Vorspannung ist die sogenannte form- 

ae Vorspannung, beider durch die Zuganker Momente erzeugt 

en, die entgegengesetzt gleich groß den Eigengewichtsmomenten 
so daß der vorgespannte Balken frei von Biegungsmomenten 
nd nur durch mittige Druckspannungen beansprucht wird. 
er Zustand ist ein statisch bestimmter, der bei der Verteilung 

Zugankerquerschnitte auf den Feld- und Stützenquerschnitt 

Hauptöffnung vollständig freie Hand läßt. Diesen Zustand der 
ntreuen Vorspannung wird man zweckmäßig bei der Ausrüstung 
ellen, weil man damit zugleich das spezifische Gewicht des 
ons messen kann und unabhängig von der Eichung der Pressen 

[Mit Rücksicht auf den späteren Spannungszustand aus Eigen- 
icht und Verkehr und den Einfluß des Kriechens und Schwindens 

-spannt man zweckmäßig die Seile vor der Verkehrsübergabe, 
ıit die Entlastungsmomente größer als die Eigengewichtsmomente 

den. Dieser Momentendifferenz entspricht kein statisch bestimmter 

Aanungszustand und infolgedessen müssen dafür die Stütz- 

tıente aus den Kontinuitätsgesetzen des durchlaufenden Trägers 

«chnet werden. 

:a die Seile nicht mit den Stahlbetonträgern gekoppelt sind, son- 

ı gegenüber diesen eine bewegliche Lagerung haben, beteiligen 
sich an der Übertragung der Verkehrslasten, insbesondere 

"Durchlaufträgern, nur mit wenigen Prozenten. 

‚ei der Übernahme der Bruchlasten steigt dieser Prozentsatz zwar 
ist aber immer noch so gering, daß beim Bruch die Seile, die 
Eigengewicht mit o—= 0,55 0, beansprucht werden dürfen, 
eine Spannung von 0, = (0,60 bis 0,65) 0, besitzen. Hierbei 

5, die Zerreißfestigkeit der Seile. EinnachträglicherVerbund 
Seile mit den Stahlbetonträgern ist deshalb sowohl für die 

»rtragung der Verkehrslasten wie auch der Bruchlasten günstig. 
ei Brücken kleinerer Spannweite kann dieser nachträgliche 

bund besonders bei frei aufliegenden Trägern sehr leicht her- 
ellt werden, indem man die parabelförmig geformten Seile nicht 

schen den Stegen der Brücke, sondern in Hohlräumen der Stege 
egt?). Zweckmäßig legt man hierzu Blechröhren ein, in denen 
Seile untergebracht werden. Nach der Vorspannung der Seile 
den zu einem möglichst späten Zeitpunkt die Seile durch Aus- 
sen .der Blechrohre mit Zementmörtel einbetoniert. Da die 
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Weitgespannte Stahlbetonbalkenbrücken mit Vorspannung durch Seile und 
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Seile jetzt gegenüber den Trägern laufend gelagert sind, fallen die 
Rollen und Pendel der punktförmig gelagerten Seile weg. Dagegen 
wirkt es sich nachteilig aus, daß durch die Reibung zwischen den 
Seilen und den Blechröhren die Vorspannkraft mit der Entfernung 
von der Anspannstelle abnimmt und in Feldmitte kleiner ist. 
Zum Teil läßt sich dieser Nachteil dadurch beheben, daß man 
abwechselnd von dem einen und dem anderen Ende der Seile 
vorspannt. Be N: 
Für die Verkehrslasten ist der durch das Auspressen erreichte 
Verbund sicher ausreichend, aber es ist sehr fraglich, ob er auch für 
den Bruchzustand genügt. Das müßte meiner Ansicht erst durch L: 
Versuche nachgewiesen werden. Wesentlich günstiger liegt der Fall, 
wenn die Vorspannung nicht durch Seile, sondern durch Einzelstäbe 
aus hochwertigem Stahl, wie z. B. St 90, vorgenommen wird, weil 
diese zusammen eine wesentlich größere Haftfläche haben. 3 
Bei weitgespannten Brücken ist es wegen der benötigten Seil- 
querschnitte nicht möglich, die Seile in Hohlräumen der Stege 
unterzubringen, sie müssen vielmehr zwischen den Stegen verlegt 
werden. Die nachstehenden Ausführungen zeigen nun, daß auch 
in diesem Falle ein zuverlässiger Verbund bei gleichzeitig beträcht- 
licher Ersparnis an Seilen gewährleistet werden kann. a 
k 


B. Weitgespannte Stahlbetonbrücken, vorgespannt durch Seile 
mit nachträglichem Verbund (DRP angemeldet) 


Die unter !) und °) gekennzeichneten Arbeiten zeigen an den 
Stützen Hohlquerschnitte, im Feld der Hauptöffnung dagegen 
Plattenbalkenquerschnitte. Bei den letzteren liegt nach Abb. 1 die 
neutrale Faser sehr hoch, so daß der Hebelarm z, der Seile günstig 


ist (zı =). Bei den Hohlquerschnitten der Abb. la dagegen 


liegt sie annähernd in der Mitte der Konstruktionshöhe, und der. 
Hebelarm z,der 
Seile wird noch 
dadurch ver- 
kleinert,daß die 
Seile unterhalb 
der oberen 
Platte liegen 
müssen. Es er- 
gibt sich ein 
Hebelarm z, < 
0,5 d,, der sehr 
große Stahl- 
querschnitte er- 
fordert. Da im 
allgemeinen an 
den Stützen 
durchlaufender 7 
Träger mit star- 
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zwei oder drei 
Seilgurte wirk- 
sam sind und 
ein ungefähr 
fünf- bis sechs- 
mal größeres Moment als im Feld aufgenommen werden muß, 
macht sich dieser ungünstige Hebelarm sehr unangenehm bemerkbar, 


Abb. 2. Stützenquerschnitt der Neukonstruktion. 


Bei nachstehend beschriebenem Entwurf wird dieser Nachteil 
dadurch beseitigt, daß in dem Stützenbereich die obere Platte erst 


‚dem Anspannen der Seile hergestellt wird und die Seile später 
diese Platte einbetoniert werden. Nach Abb. 2 besteht der Stützen- 
chnitt ebenso wie der Feldquerschnitt der Abb. 1 aus einem 
nbalken mit sehr tiefliegender neutraler Faser, wodurch beim 

en ein sehr günstiger Hebelarm z, der inneren Kräfte entsteht. 

ı dem Stützenbereich erst nach dem Anspannen hergestellte 
ist durch Schwinden und Verkehrslasten auf Zug beansprucht, 
s muß dafür gesorgt werden, daß diese Zugspannungen das 
ige Maß der mittigen Zugspannung und der Biegespannung 


‘ohne weiteres möglich, weil dadurch die Eigengewichts- 
ıomente kaum berührt werden. Dadurch liegt die neutrale 
Faser des Hohlquerschnittes sehr hoch und es ergibt sich ein 
ehr großes Widerstandsmoment des Stützenquerschnittes auch 
: der Oberseite, so daß die Zugspannungen aus Verkehr, wie 
weiter unten an einem Zahlenbeispiel gezeigt, unter den zulässigen 
Werten liegen. EN : 
ch die Schwindspannungen müssen ausgeschaltet werden. 
Zum Teil geschieht dies dadurch, daß nach der Betonierung der 
|: alte Beton der oberen Zone 
K U kriecht, und dadurch, wenn auch 
! in geringem Maße, die neu- 
| betonierte Platte unter Druck 
| setzt. Außerdem werden durch 
N das Kriechen die Schwindspan- 
nungen der gezogenen Platte 
wesentlich abgemindert. 
Durch Senken der nur gering 
belasteten Endlager entstehen 
an den Stützen und in der 
Mittelöffnung negative Momente. 
Falls diese in Feldmitte zu groß 
werden, belastet man letztere 
gleichzeitig durch Kies, beseitigt 
Tale so das negative Feldmoment 
_ und vergrößert zugleich das negative Moment im Stützenbereich. 
In diesem Zustand der gedehnten oberen Fasern in der Nachbar- 
schaft der Stützen werden die neuen Platten betoniert. Nach 
dem Erhärten wird die Senkung der Auflager wieder rückgängig 
' gemacht und zugleich werden die Lasten in Feldmitte entfernt. 
Auf diese Weise erhält die neue Platte‘ Druckvorspannungen. 
Dies ist die wirksamste Maßnahme. 
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Die starke obere Platte wirkt sich auch günstig auf die Verkehrs- 


 lastmomente in Feldmitte aus. Wegen des sehr großen Trägheits- 
' momentes kann man das Moment in Feldmitte der Hauptöffnung 
bei Belastung der Mittelöffnung allein auf ungefähr pl?/40 verringern. 
Die Vergrößerung des Stützmomentes ist bedeutungslos, da sie nur 
wenige Prozent beträgt. 
ÄRA Um eine große Steifigkeit zu erreichen, werden auch die Schrägseile 
in dem in Abb. 5 gestrichelten Bereich nach der Vorspannung in 
kräftige Platten einbetoniert. Nicht zweckmäßig dagegen ist es, 
die Seile auch in der Feldmitte der Hauptöffnung einzubetonieren, 
weil dadurch das Eigengewicht und damit auch die Eigengewichts- 
_  momente an der ungünstigsten Stelle erheblich anwachsen würden. 
Es muß noch die Frage der Haftspannungen gestreift werden. 
Die größten Zugspannungen infolge der Verkehrslasten entstehen 
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“ schraffiert. 
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im Bereich der Stützen, d.h. der einbetonierten Seile, im Betra 
von höchstens 15 kg/cm?. Die Schwankungen der Seilspannung 
betragen demnach bei E, = 16 * 10% t/m? und Ey = 3,4 “10% t 
für B 450 ungefähr A o = 15 : 16/3,4 — 70 kg/cm?. Die entsprecl 
den Haftspannungen sind demnach im Bereich der Gebrauchsla, 
sehr klein. Wesentlich ungünstiger liegt der Fall bei Übergan 
den Bruchlasten und hier vor allem an den Stellen, an welche r 
Einbetonierung der Seile aufhört. Hier scheinen mir Hilfsmaßnahm 
notwendig, die am einfachsten durch Seilklemmen mit Dübelfläch: 
nach Abb. 3 erreicht werden. 2 


C. Die Anwendung des vorliegenden Gedankens für eine weit- u 
gespannte Balkenbrücke mit den Spannweiten 80—180 80 m y) 


Sobald dieSpannweiten derMittelöffnung 60 bis 80 m überschreiten I 
ist es unbedingt zweckmäßig, von den obigen Gedanken Gebrauell® 
zu machen. Um zu zeigen, daß man damit die heute größten Sp t 
weiten der Stahlbalkenbrücken auch mit der Massivbauweik 
erreichen kann, werden nachstehend die Rechenergebnisse ein 
Brücke mit den obigen Spannweiten wiedergegeben. Die Ansich 


der Brücke zeigt die Abb. 4. In Abb. 5 ist die halbe Brücke im Läng: 


schnitt und in Abb. 5a der Querschnitt in Feldmitte, in Abb. 5] 


T 


in der Seitenöffnung und in Abb. 5e an der Stütze dargestellt. Di 
Konstruktionshöhe beträgt im Mittelfeld h=4 m= 1/45, in dei 
Seitenöffnung, die sehr starr ausgebildet ist, h— 6 m und an de 


Stütze h=10 
TE 
N 


= 1/18." Der 


Bereich, in 
SSESSERRTESSSTSEISEIISUREETTOETRRGSTÖRGSTEERTSPRREFERBETTEEREEFEEREEREERSSERSSERSERN 
N 


welchem die 
50 


ZZ 


Warren tatttt: 2000 


nach- 
träglich ein- 
betoniert 


werden und a 
Do Are 
durch Platten Schnitfa ı ASIEN DENE Eh 
ein er [Abb. 5a. Querschnitt in_Feldmitte. 
mit den 
Stegen her- 
gestellt wird, 
ist weit 
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Die Vor- 
spannung 
wird durch Jehnittb-5 Issues 

drei Seil- S 
stränge er- 
zielt, einer da- 
von erstreckt 
sich über die 

gesamte 
Brückenlänge 
und teilt sich 
in den Seiten- 
öffnungen in 

die Teil- 
stränge Z’, 
und YhoER um 

eine mög- 
lichst gute 
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75,70 
Abb. 5b. Querschnitt in der Seitenöffnung. 
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Abb. 5. Halbe Brücke im Längsschnitt. 


2 Ai, ET 
htsmomente zu erreichen, Pohıne 
twendig wird. Die beiden übrigen 
on sich nur über den Stützenbereich, 
f eine Länge von jeweils 80 m und Z, auf eine Länge 
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.6 sd N RE A und in Abb. 6a die 
tmormente bei er der Mittelöffnung durch eine 


gleichmäßig 
verteilte Last 
von p=[7,5 
- ‚t/m ange- 
geben. 
Von demEi- 
. gengewichts- 
moment Mo 
= 162 000 tm 
, werden in- 
=> a F art NH folge der dar- 
ey } | gestellten 
sa. Momente aus Verkehrslast bei Belastung der Mittelöffnung Seilanord- 
‘ mit p = 7,5 t/m. 
8 nung an der 
ze M,s = 138.000 tm und im Feldquerschnitt der Hauptöffnung 
= 24.000 tm = M,,/6,75 aufgenommen. Eine ähnliche günstige 
lung ergibt sich für das Verkehrslastmoment. Es beträgt 
im 2, 5 1802/8 = 30 200 tm. Davon werden an der Stütze 
enommen: M,s = 23 600 tm, während auf den Feldquerschnitt 
IMpr = 6500 tm = M,0/4,7 = pl?/37,5 entfällt. 
e Kraft in dem Seilstrang Z, beträgt Z, = 10 000 t. Diese Kraft 
zegenüber der des formtreuen Züktandes um 10% gesteigert, 
Seringere Spannungen für Eigengewicht und Verkehr im Stahl- 
m zu erreichen. Die Kräfte Z, und Z, sind etwas geringer als Z, 
betragen 9600 t. Jeder der drei Stränge besteht aus 24 Seilen 
je 400 t Tragfähigkeit, die Anordnung ist aus den Querschnitten 
’erbindung mit dem Längsschnitt ersichtlich, sie erfolgt so, 
die Biegungsmomente in den Querträgern möglichst gering 
en. ; 
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Vereinheitlichung und Vereinfachung in der Stahlbeton-Bemessung. A 
Dr.-Ing. habil. Otto Luetkens, Dortmund. N 


msätze zur Rationalisierung der statischen Berechnungen sind 
ler Vergangenheit bereits mehrfach gemacht worden. Manche 
akollegen stehen natürlich dem Gedanken einer Normung auch 
Ihnend gegenüber. Dem einzelnen mag es zwar bequemer 
[heinen, in dem einmal eingefahrenen Gleis zu verharren, sobald 
ıber in großem Umfange selbst Berechnungen aufzustellen hat, 
wiegt der Nutzen selbst einer geringen Vereinfachung gegen- 
der Unbequemlichkeit der Umstellung. In größeren tech- 
hen Beirieben macht sich die mit jeder Vereinfachung ver- 
dene Rationalisierung sehr schnell bemerkbar. Am. unange- 
msten ist die Verschiedenheit der Bemessungsverfahren für alle 
len, denen die Prüfung der Berechnungen obliegt. Es ist daher 
"Unterausschuß für die Vereinheitlichung der Bezeichnungen und 
Bemessungsverfahrens im Stahlbeton gebildet worden. Dieser 
It eine gemeinsame Einrichtung des Deutschen Ausschusses für 
albeton und des Ausschusses für einheitliche technische Bau- 
“immungen (ETB) dar und besteht aus Mitgliedern des Deut- 
»n Aussschusses für Stahlbeton. Nach den Gepflogenheiten 
her Ausschüsse besteht bekanntlich nicht die Absicht, irgend- 
on Zwang auszuüben. Wenn also das noch ausstehende Ergebnis 
aen Fortschritt hinsichtlich einer Vereinfachung oder einer ge- 
seren Fehlerempfindlichkeit oder leichteren Prüfbarkeit bringt, 
werden sich zweifellos die Vorschläge auch nicht durchsetzen. 
ie nachstehenden Ausführungen haben zwar den Zweck, über 
derzeitigen Stand der noch nicht abgeschlossenen Bearbeitung 
berichten, um damit einem vielseitig geäußerten Wunsch nach- 
‚ommen, sie geben aber hinsichtlich ihrer Fassung, Begründung 
! auch hinsichtlich einzelner im Ausschuß noch nicht beratener 
akte nur die persönliche Auffassung des Verfassers*) 


der. 


) Der Verfasser ist Obmann des DNA-Arbeitsausschusses für „Einheitliche Bezeich- 
d Berechnungsverfahren im Bauingenieurwesen‘‘ im Fachnormenausschuß 


ren un! 
Die Schriftleitung. 


WESER. 


_ Die größten Spannungen des Stahlbetons B 450 (zulässige Sp ni 


nung 130 kg/cm?) betragen in Feldmitte: 
untere Faser 0, — —107 kg/cm? bzw. y=— 23 kg/cm?, 
obere Faser 0, = — 74 kg/cm? bzw. 0, = —120 kg/em’, 
und im Stützenquerschnitt 
' untere Faser 0, = — 2 = — 
ee ; 93 kg/cm bzw. 0, = 89 Lea 
(Altbeton) 0, 
obere Faser 
(Neubeton) 0, = 0 kg/em? bzw. 0, — + 16 kg/cm?. | 
Um die Randstörungen an den N in dem m 
Bereich der Hauptöffnung auszuschalten, wird die Platte in diesem 


— 85 kg/em? bzw. 0, = — 67 Kfm, a. 


_ Bereich größter Spannungen von den Querträgern durch eine F 


abgetrennt. Die Querträger, an denen sich die Seile abstüt 
werden vollwandig ausgeführt, die übrigen Querträger dage 
werden wegen der Materialersparnis als Rahmen mit großenÖffnun 
ausgebildet. 
Die gesamten Massen der Brücke betragen: 
An Stahlbeton werden 9500 m? aufgewendet, d. h. bezogen auf] 
Brückenfläche g 
ION 5 en 1 
1300 a: 
Dagegen beträgt die benötigte Betonmenge im Scheitel der H 
öffnung nur 0,67 m’/m?. 


der Trägheitsmomente. Das Verhältnis A ea 36. a 
Von Sr hochwertigen Spiralseilen mit einer me 


auf 1 En Brückenfläche 
460 000 


18-340 
Wie an vorstehend zahlenmäßig untersuchtem Beispiel bewie 


76 kg/m?. 


der Vorspannung auch die größten in Frage kommenden Spaun- 
weiten in Massivbauweise zu meistern. x 


In der Frage der Stahlbeton-Bemessung ist im Ausland zur Zeit 
eine Wandlung zu verzeichnen. Man geht in fortschreitendem Um- 


fange dazu über, den Bruchzustand zum Ausgangspunkt der Be 


messung zu machen, und gelangt zu dem sogenannten n-freien Ver- 
In Deutschland befindet sich diese Entwicklung noch mn 
einem Vorstadium, und es ist nicht damit zu rechnen, daß die bis- 
herige „klassische“ Methode innerhalb weniger Jahre völlig ver- 
drängt werden wird. Vermutlich werden später beide Bemessungs- 
arten je nach ihrer Eignung für das einzelne Anwendungsgebiet 
Um so dringender wird damit 


die Frage der Rationalisierung des bisherigen Bemessungsver- 


fahren. 


nebeneinander bestehen bleiben. 


fahrens. 


Zur Rationalisierung stehen uns zwei Wege offen, der eine be- 


steht in einer Vereinheitlichung der. Ausdrücke, Zeichen und 
Dimensionen, der andere in der Festlegung geeigneter Verfahren 
und in der Zulassung von Vereinfachungen bzw. in einer sinnvollen 
Beschränkung der Genauigkeit im Ansatz. 

Die Verwendung einheitlicher Begriffe und Ausdrücke 
soll hier nicht behandelt werden, da dieses nur im Zusammenhang 
mit der gesamten Gebrauchsstatik geschehen kann. 

Die Bezeichnungen sind zwar 
DIN 1044!) einheitlich geregelt, es fehlen darin aber einzelne 
Zeichen, welche auch ständig benötigt werden. Der Anteil der Be- 
wehrung am Beton-Nutzquerschnitt bh lautet nach DIN 1044: 

F. Ber. 
oh 


Bei Verwendung der Mörsch’schen Tafeln?) benötigt man auch ein 


1) Bestimmungen des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton; 3. Aufl., Berlin 1949, 


Wilhelm Ernst & Sohn. 
2) Mörsch, Bemessungstafeln für das Entwerfen von Eisenbetonbauten; Konrad Witt- 


wer, Stuttgart 1949, Pucher-Köpcke, Bemessungstafeln für Rechteckquerschnitte; Der 


Bauingenieur, 1938, 5.131. 


im wesentlichen durch 


hen für den auf den Career bd ren 
ıgsanteil. Hierfür kommt in Frage: 


HR Ki NEN. 
Be MW Bo nar MW = bar 
ei Bezug mit Druck, d.h. bei außermittiger Druckkraft N, 
sen die Bezeichnungen für die Abstände der Druckkraft sowie 
r Schwerpunkte der Zug- und Druckbewehrung von der Mittel- 
Tick ‚linie des Beton- 
querschnittes 
festgelegt wer- 
den. Die ge- 
bräuchlichen 
Zeichen sind in 
Abb. 1 eingetra- 
gen. 


Es ist angeregt 
worden, in DIN 
1044 das Zei- 
chen y für den 

Abstand des 

Druckmittel- 
punktes von der 
linie in y, abzuändern und mit y den Abstand einer beliebigen 
FR der Druckzone von der Nullinie zu bezeichnen. 


Abb, 1. 


“ Dem Verfasser un es ferner unnötig, für den auf die 
_ Breiteneinheit bezogenen Querschnitt der Zug- und Druckeinlagen 
: besondere, Zeichen zu verwenden. Das Moment pflegt man ja auch 
für "Platten und Balken mit gleichen Zeichen anzuschreiben. In 
der Praxis kann demnach kaum ein Mißverständnis entstehen. Bei 
genauer Schreibweise drückt sich das Ergebnis in der Dimension 
s. In Balkenquerschnitten werden M in tm, F, in cm?, in 


in einfachen Berechnungen weder üblich noch notwendig. Um 
die Anzahl der Zeichen zu beschränken, könnte man somit in 
- DIN 1044 f. und f’ fortlassen. Löser verwendet gleichfalls hierfür 
i Rue Zeichen F. und F.’. 
Beachtet man, daß alle geometrischen Längen mit kleinen latei- 
_ nischen Buchstaben bezeichnet werden, so müßte die einzige un- 
nötige Abweichung von dieser Regel in DIN 1044, der Durch- 
messer des Kernquerschnittes F;, bei Umschnürung statt D folge- 
richtig dı lauten. 

Die größte Uneinheitlichkeit herrscht bisher in der Bezeichnung 
der Beiwerte in den Bemessungstafeln. Fast alle Fachleute 
a _ dürften es für völlig sinnlos halten, übereinstimmende, klar um- 
rissene und noch dazu ständig gebrauchte Werte durch verschie- 
dene Zeichen auszudrücken. Auf welche Zeichen man sich im ein- 
zelnen einigt, ist völlig belanglos, vorausgesetzt, daß sie schreib- 
_ technisch — auch für Maschinenschrift — brauchbar 
sind. 

5 Ursprünglich wurden fast allgemein die Buchstaben r, s, t, u ver- 

wandt. Löser hat statt dessen k mit einem Zifferindex eingeführt. 

Jede Bezeichnung soll aber möglichst auf den Sinn hinweisen. 
Daher ist von verschiedenen Seiten angeregt worden, den Buch- 
staben k als Beiwert — ohne Rücksicht auf die jeweilige Dimen- 
Besion — beizubehalten, jedoch statt der Ziffern als Indizes kleine 
Buchstaben zu verwenden. Dann lautet 


* 
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Wie später ausgeführt werden 201 ist es sehr zweckmäßig, den 
Bewehrungsquerschnitt F, bzw. F.’ als Funktion von M/h auszu- 
E “ 

drücken. 

ir M M 

} Mk; IEo—=k’ — 

“ e © h 9 e e h 

f Eine Festlegung der Dimension ist in der Gebrauchsstatik im 


allgemeinen nicht notwendig. Bei der Stahlbeton- Bemessung geht 
man aber von einem Richtwert kn (früher r) aus, welcher in Ver- 
j bindung mit der Quadratwurzel aus dem Biegemoment verwandt 


ie Folglich chen es N Uuberskied, ob man ‚den La 
des Momentes in kg oder t ausdrückt. Abgesehen von der Ko 


stellung unterscheiden sich die Richtwerte um das V16fach 
Längenmaße pflegt man bei Stablängen und Spannweiten 

bei Querschnittsabmessungen von Balken und Stützen in cm 
zudrücken. Der Zahlenausdruck des Richtwertes wird hiervon 
berührt. Wollte man dimensionsreine Bemessungstafeln vorschl 
so müßte man alle Angaben in cm oder m machen. In der ] 
kommt es aber nur darauf an, daß die Rechnung leicht. zu 
sehen ist, damit Fehler und Verwechslungen soweit als mi 
ausgeschaltet werden. Ob die zu verwendenden Bemessungsta 
dimensionsreinen Ansätzen entsprechen, ist ziemlich unwesent 


In früherer Zeit ging man allgemein von folgenden Maß, 
heiten aus: Lasten und Kräfte in kg, Längen im statischen Sys 
in m und Querschnittsabmessungen in cm. Ein Moment von 12 
lautete also 12000 kgm. Betrachten wir‘ einen Nutzquerschni 
von b’h = 4071, so lautet der Ansatz für den Richtwert: 


| 2 00 5 U 
kK=-hetl- = 
12000 y30.000 


Es ist wohl kaum ae daß die Ausrechnung der viel 
stelligen Wurzel leicht zu einem Fehler führt. Geht man von de 
Einheit t und m im Ansatz aus, behält aber die Nutzhöhe in cm beil 
so lautet der Ansatz: 3 


an 71 


- 


Der Verfasser hält es für einen ee Vorteil, wenn man da 
Ergebnis mühelos ohne Rechenschieber roh im Kopf aadreht | 
kann. Außerdem kann man sich eine ein- bis zweistellige Zah 
vor dem Komma besser merken als eine erst hinter dem | 
beginnende Zahl. Die Richtwerte k, fallen im allgemeinen in deı 
Spannungsbereich von 0) = 25 bis 100 kg/cem? und o, = 1200 
2400 kg/cm?. 


= 0,41. 


kn — 7 


jr 


h 
)T PR 
Danach schwanken sie etwa zwischen 0,80 bis 0,1. 


bzw. zwischen 25 und 5, je nachdem, ob man beim Ansatz deu 


Lasten die Dimension kg oder t wählt. Für welche Dimension maı 
sich nun entscheidet, ist belanglos, wichtig und notwendig ist nuß); 
eine endgültige Entscheidung für eine der beiden Möglichkeitend.. 
In letzter Zeit hat man mehr und mehr das Moment in tm ange 
setzt und damit die zwischen 5 und 25 liegenden Richtwerte K 
verwendet. Es dürfte daher wohl eine Entscheidung in dieser Rich 
tung zu empfehlen sein. EN} 

In den meisten Bemessungstafeln wird der Richtwert k}, d« 
sich auf die jeweiligen Spannungsverhältnisse bezieht, mit ein 
Genauigkeit von drei bis vier Stellen angegeben. Es ersche 
der Hinweis angebracht, daß eine Genauigkeit von zwei bis d 
Stellen ausreicht, da die Annahme der geradlinigen Spannu 
verteilung nur eine sehr grobe Annäherung an den wirklicher 
Spannungsverlauf darstellt. ki 

Während die Notwendigkeit der Vereinheitlichung der Bezeich- m 
nungsweise und der Wahl der Dimensionen fast allgemein aner- i 
kannt wird, gehen die Meinungen über den Nutzen der Heraus 
stellung von einfachen und zweckmäßigen Bemessungs 
verfahren auseinander. Im Vergleich zu den Ansätzen in 
Stahlbau ist aber die übliche Bemessung im Stahlbeton reichlich 
umständlich. Es liegt daher im allgemeinen Interesse, die Frag 
zu prüfen, inwieweit sich die Ansätze noch vereinfachen lassen, } 
und welche Ansätze den Forderungen der geringsten Fehleremp- in 
findlichkeit, der leichtesten Prüfbarkeit und der kürzesten Rechen, 
arbeit entsprechen. Wie bereits erwähnt, soll damit einer zwangs- 
weisen Anwendung bestimmter Verfahren nicht das Wort geredet 
werden. Aber so, wie sich z.B. in der Mathematik, lange bevor 
es eine Normung gab, das Beste und Einfachste in Bezeichnung 
und Verfahren ohne Zwang durchgesetzt hat, ist auch hier zu 
hoffen, daß die mit der Vereinheitlichung verbundene Erleichte-] , 
rung in der Rechenarbeit bald das heutige Vielerlei in Vergessen: 
heit geraten läßt. 


Am häufigsten benutzt und daher am wichtigsten ist wohl di 
Bemessung für 


Biegung mit und ohne Normalkraft im Zustand II. 
Die bisherigen Verfahren unterscheiden sich nicht danach, ob | 


es sich um reine Biegung oder um Biegung mit Normalkrafälı 
handelt. Folglich ist es zweckmäßig, für beide Fälle das gleich 


IM 


2 # 
va 


Tauptunterschi 
velche Gr Ben. im Ansatz gegeben und 
2 Im Falle der reinen Biegung und der Biegung mit 
N ıck, wenn ‚die Biegung im Vergleich zur Normalkraft 
‚ ist bei einfacher und ‚doppelter Bewehrung sowohl die 


e Betondruck- als auch 3 die Stahlzugspannungsgrenze 

. Das trifft für die Mehrzahl aller vorkommenden Fälle 
Nberwiegt dagegen der Normaldruck im Verhältnis zur Bie- 
sc ist es häufig wirtschaftlicher, die Zugspannung im Stahl 
rau samnatzen. Man braucht hierfür ein weiteres Ver- 
l 


‚in dem auch die Stahlzugspannung zu den Unbekannten 


ech ung gehört. Verfahren, welche eine Unbekannte mehr 
zen, sind zwangsläufig verwickelter und müssen gesondert 


delt. werden. YaR 1. 


fahren mit ausgenutzter Zug- und Druckspannungsgrenze. 


"Verfahren beginnen mit der Ermittlung des Richtwertes kı, 
>reits oben behandelt wurde. 


i 


(1) 


aı betonen, daß die gleichen Ansätze sowohl für das reine 
moment M als auch für das Biegemoment M, in Verbindung 
mer Normalkraft N — jedoch nur bei überwiegender Biegung, 
sei größerer Außermittigkeit der Normalkraft — gelten, er- 
\t in allen Ansätzen das auf den Schwerpunkt der Zug- 
ırung bezogene Moment 


M=M—N Be) 


ait N=0 in den Ausdruck M übergeht. Übereinstimmend 
ahlbeton- und Stahlbau soll bei der Normalkraft N Zug als 
v und Druck als negativ angesetzt werden. Für jedes Span- 
rerhältnis gibt es bekanntlich einen Grenzwert des Richt- 
5 k,. Ist der Richtwert k, größer als dieser Grenzwert, so 
die zulässige Betonspannung nicht ausgenutzt, der gewählte 
chnitt bedarf nur einer einseitigen Bewehrung. Ist er dagegen 
»r als der Grenzwert, so verlangt die „klassische‘‘ Theorie, 
e bisher nach den baupolizeilichen Vorschriften ausschließlich 
-tet ist, eine Druckbewehrung. Nach dem n-freien Verfahren 
It meist die Notwendigkeit einer Druckbewehrung?). Hieraus 
sich — unabhängig von der Einstellung zum n-freien Ver- 
n — immerhin der berechtigte Schluß ziehen, daß die Zug- 
rung von größerer Bedeutung als die Druckbewehrung ist. 
ich sollte für die Zugbewehrung nur ein derartiger Ansatz 
»ndet werden, welcher grobe Fehler soweit als möglich 
‚tätig ausscheidet. Für den nur einseitig bewehrten 
schnitt gab es bisher drei Ansätze, welche für das oben ge- 
:e Beispiel lauten: 
M, = 12,0 tm, N=0,b:-h=40:71, ky, = 13. 

ı wir eine Stahlspannung von o, = 1800 kg/cm? zugrunde, 
ıtspricht dem Richtwert k, = 13 eine Betonspannung von 
n 47 kg/em? (genauer: 46,6). 
r älteste Ansatz lautete: 

F,=t JM, b = 0,149 - /12 000 - 0,40 — 10,3 cm?. 
ürfte heute kaum noch jemand rechnen, weil der Ausdruck 
mständlich ist. 
» zweite Möglichkeit schreibt sich in der von Löser be- 
en Fassung: 


bh 40-71 


mit 0, = 46 kg/cem? F,= = = 71 = 10,06 cm? 
40» 71 
mit 0, =47kg/em? F,= SnTT 10,44 em? 


Verwendung dieses Ansatzes muß die Betonspannung schon 
_ genau ermittelt sein. Der Unterschied von einem kg/cm? 
-t das Ergebnis um 4%. Hat man sich bei der Ausrechnung 
Riehtwertes kn verrechnet, so ist das Ergebnis unbrauchbar. 
Beiwert k, ist der reziproke Wert des Bewehrungsanteiles u 
Auch die im Heft 100 der Schriftenreihe des Deutschen Ausschusses für Stahl- 


Berlin 1949, Wilh. Ernst & Sohn, von Gehler veröffentlichten Bruchversuche 
in die gleiche Richtung. 


Übentehiin er Auf. 


ra Gr 
y ar ) 


Er a N 
Ih eton-Bemessung Ki 


am Nutzquerschnitt bh. So erfreulich an sich diese Form ist IK 
der die Bewehrung als Hundertsatz des Nuttaquerschuitten ala 
gerechnet wird, so unerfreulich ist sie für die Prüfung. Der 
Prüfer muß entweder die Betondruckspannung auf dem Wege 


über den Richtwert genau nachrechnen, oder er verwendet den 


nachstehenden dritten Ansatz: N 


R=k,7' = 0,613. a = 10,3 cm}, 


In diesem Ansatz bedeutet: 


k= A 


Ko Che 
Veränderlich ist also nur k,. In dem Bereich von 0, — 40 kg/cm2 


bis 0, = 80 kg/cm? ändert sich k, von 0,917 bis 0,867. Wählt man 


überschläglich einen Mittelwert von 0,892, so beträgt die Ab- 
weichung noch nicht einmal 3 v.H. Der Ansatz besitzt somit eine 


so geringe Fehlerempfindlichkeit, daß man ernstlich überlegen 


sollte, ob man nicht für jede Stahlzugspannung nur einen einzigen 
Beiwert k, festlegen sollte. Das würde für die Praxis eine wirk- 
lich durchschlagende Vereinfachung bedeuten. Eine größere Ge- 
nauigkeit hält der Verfasser nicht für sinnvoll, da — ganz. ab- 


gesehen von der Abweichung der theoretischen Voraussetzungen 


des Spannungsverlaufes usw. — schon die Lastannahmen 


nicht den Anspruch eines höheren Genauigkeitsgrades erheben 


können. Um jedoch möglichst wenig Widerstand auszulösen, wird 
die Einführung von drei bis vier Beiwerten k, für jede Stahlzug- 
spannung vorgeschlagen. Im übrigen dürfte es bisher selten bean- 
standet worden sein, wenn der Statiker völlig unabhängig von der 


e 


Betondruckspannung den Wert k, = 0,9 und F, = 09ho 
’ e 


gesetzt hat. 


an- 


Wer also diesen letzten Ansatz billigt, der für 0, = 1800 kg/cm? 


‚den Beiwert k. = 0,617 ergibt, wird folgerichtig der Festlegung 
eines einzigen Wertes für jede Stahlspannung beipflichten. 


Der vollständige Ansatz lautet somit 


ME 
Bei reiner Biegung bedingt die Ausrechnung von k, r auf dem 


Rechenschieber nur eine Schieber- und eine Läuferstellung. Außer- 
dem kann man das Ergebnis angenähert durch Kopfrechnung 
nachprüfen. 


Erfordert der gewählte Querschnitt nach den Vorschriften eine , 


zusätzliche Druckbewehrung, d.h. wenn der Richtwert kleiner als 


der zulässige Grenzwert ist, so ändert sich am Ansatz für die 


Zugbewehrung praktisch nur sehr wenig. 

Die Resultierende der Druckkräfte ändert bei genauer 
Rechnung ihre Lage, und dadurch erfährt der Hebelarm der in- 
neren Kräfte bei Platten eine Verringerung, bei Balken eine Ver- 
größerung. Das hat aber auf die Bemessung der Zugbewehrung 
einen unerheblichen Einfluß und kann unbedenklich vernachlässigt 
werden. In den Bemessungstafeln für doppelte Bewehrung sind 
auch die jeweiligen mittleren k.-Werte angeschrieben. Der An- 
satz (2) kann also unverändert für einfache und doppelte Beweh- 
rung verwandt werden. Es wäre erstrebenswert, im Falle der reinen 
Biegung zur Berechnung von F. und F.’ mit je einer Läufer- 
stellung für beide Werte auf dem Rechenschieber auszukommen: 
Dann hat der Ansatz für die Druckbewehrung folgende Form: 


M. 
h 


Die Möglichkeit, den Beiwert k.’ als Funktion der beiden zulässigen 
Spannungen und des Richtwertes kı} anzuschreiben, ist an die 
Voraussetzung gebunden, daß der Abstand zwischen Zug- und Druck- 
bewehrung in konstantem Verhältnis zur Nutzhöhe angesetzt wird. 
Bei Platten, welche im übrigen meist besser ohne Druckbewehrung 
bemessen werden, schwankt das Verhältnis h’/h beträchtlich, bei 
rechteckigen Querschnitten von Balken und Stützen nur unwesent- 
lich. Man kann für die üblichen Rechteckquerschnitte von über 
25 cm Höhe ein konstantes Verhältnis # = h’/h ansetzen und hierfür 
den von Ehlers!) eingeführten Wert 0,07 wählen. 


(3) 


ek 


) Ehlers’sche Tafel zur Berechnung außermittig beanspruchter Rechteckquerschnitte, 
Betonkalender 1945—50, S. 342. Berlin 1949, Wilh, Ernst & Sohn, 


er | 28 | 840 


1000 ke’ 


802 | 1000 ke — 


Fe 
5 


7,5 
7,4 TER 
7,3 
168 6 039 | 
71 706 064 | 
7,0 17727 453 248 | 088 
6,9 748 | 475 2717. 112 
6,8 ‚768 496 1293]... 135 
6, 788 518 316 158 |- 
Re at 6072 808 |. 538 338 181 
6,5 559, 12389 077004112, 70 
6,4 579 | 380 226 
6,3 599 401° 248 
ER 6,2 619 422 269 
Iarea Nar 6,1 638 442 290 


“ 
’ 


807 | 820 | 834 | 


6,0 en rein 
5,9 
5,8 
34 
90 252 5,6 ES A ee a > 
8,9 279 3,9 
8,8 305. 105.005 5,4 
8,7 331 033 5,3 
8,6 357 060 5,2 
8,5 382 087 5,1 
84 - 
er Ra 1000 ke | 295 | 804 | 1a | 824 | 0% 
8,1 481 191 kh 1000 ke’ Br 
8,0 5,0 644 500 385 292 
7,9 026 4,9 660 517 403 310 
7,8 052 4,8 676 534 420 328° 
Et, 078 HR 692 550 437 345 
U iT,6 103 4,6 707 566 454 362 
FE £ 4,5 7122 581 470 379 
Ist die Querschnittshöhe kleiner als 25 cm, so 4,4 737 597 486 395 
_ bedürfen die Ansätze 2) und (3) noch je eines 4,3 751 612 501 411 
 Korrekturwertes © und ®’. Wie bereits erwähnt, 4,2 765 626 516 427 
ist aber der Fehler in der Zugbewehrung sehr 4,1 779 640 531 442 
geringfügig, so daß man praktisch bei der Be- B: 
 messung doppelt bewehrter Platten nur den Ansatz (3) 1000 k, = 7187 | 789 | 796 802 810. 
; der Druckbewehrung berichtigen muß. Für Quer- WOMeR EHRT z ; 
schnittshöhen d< 25 em lauten dann die Ansätze: ku 1000 k, - 
$ M (2a) 4,0 792 654 545 456 | 
5 N tern. 
P.= E 3,9 805 668 |: 559 471 
ED 3,8 681 573 485 
; SORTE (3b) 3,7 694 586 499 
E Fe = 7 ko’ 0 3,6 707 599 512 
| 2 3,9 719 612 525 
a Für die meistgebrauchten Stahlspannungen 3,4 ERST IT Eur 
9&— 1400 und 1800 kg/cm? sind in den Tafeln I bis 3.35 749 636 550 
III alle Beiwerte angeschrieben, welche eine Be- 32 753 647 562 
messung in der vorbeschriebenen Art und Weise 3,1 764 659 573 
. ermöglichen. Zu Tafel II ist noch folgendes zu 3,0 7714 | 669 | 584 


© bemerken: f 


m { Nach genauer Rechnung verlangt jeder Richtwert k} auch einen 


ke’ = k,. Als unterste Grenze für den Richtwert kı, ist der W. 3 
A e besonderen k.-Wert, da sich der Schwerpunkt der Druckkräfte gewählt worden. I 
Ei mit der Größe der Druckbewehrung ändert. Die Veränderung des Beispiel 
K  Hebelarmes der inneren Kräfte ist aber so gering, daß ein gemittelter Se 
AR k.-Wert mit ausreichender Genauigkeit für eine Folge von Richt- Kin doppelte Bewehrung in, Balken 
werten kn gelten kann. Dadurch entstehen Unterber srsunden von Gegeben: b,d = 30:60 cm, h= 55 em, M= 27,0 1m, N=-0- | 
Ka bis zu etwa 1% und Überbemessungen von bis zu etwa II D[0. = = 90/1400. } N 
Be R 
Di Tafel II unterliegt der Voraussetzung, daß der Druckeisenabstand Gesucht: F, und ES N 
br h’ = 0,07 h beträgt. Da es konstruktiv unrichtig ist, mehr Druck- k 5 0,30 
2 als Zugeisen einzulegen, endet die Eintragung der k.’-Werte mit h= 55° 0 5,8. 


| 6389 | 647 
ERLITT 1000 k,’ 
60T 989° 7,1007, 
re 1 200 12.000 Yo 1 
2 Eike 284 17V 148 | 
a a A 
a ER 024 
u. ee : I" Rs 
| 564 | 348 | 181 Tas ers 
224 KL 
"2467| * 114° |, 00621000 
266 | 136 ‚028, | 
287, 101570 2.050 Al 
807.1, 1782 072 
32 199 | 093 
LA RE 
366 BI 1SH0 


aaa 


2 


024 | 


8,0 349 122 4,1 573 480 403 
7,9 \ 372 146 4,0 586 493 417 
7,8 E 394 170 3,9 599 507 430 
1,7 417 193 019 3,8 6ll 520 444 
1,6 438 216 043 3,7 624 532 457 
3,6 636 545 470 
el II: k, = 0,820, ke’ = 0,351 3,9 557 482 
27,0 3,4 568 | 494 
- Fe = ——: 0,820 = 40,3 cm? 3,3 580 506 
0,55 3,2 591 517; 
27,0 3,1 601 528 
E; = 0,55 > 0,351 —— 17,2 cm?, 3,0 612 538 
b) Doppelte Bewehrung 
1,4 t/cm? f M. 
s M N RZ u ke (für d2'25 cm) 
a) Einfache Bewehrung F. = x kt 5 “ 
N g ’ On ’ (fr 
= r k. + = (M. in tm, h in m, N in t, 0. in t/cm?) Des h ke’ 0’ (für d < 25 cm) 
£ - k. siehe in Tafel I k. und k,’ siehe Tafel II, ©’ siehe Tafel IH. 
| Tafel I für 0, = 1,4 t/cm? 0, = 1,8 t/cm? 
sm?) | 30 40 >50 60 70 80° | 90 100 | 110 120 a) Einfache Bewehrung 
= F = ; M m 
Er a ar an Ge) = = k.+ = (M. in tm, h in m, N in t, 0. in t/em?) 
2 e 


k. siehe Tafel I 


_ Tafel I für 0. — 1,8 Hemi 


= ESEEEBBRLLUUE m 


.b) Doppelte Bewehrung 
Fl =, kr (ür d> 25 A 


© x N u 
on 002 


Pe 


% und ke’ siehe Tafel II, o’ siehe Tafel III. 
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FRE 2 der Druckbewehrung‘ aufgenommenen Kraft zu bilden. 


der letzten Zeit hat sich ein anderes Verfahren von Löser?) 


Bruns doppeltbewehrter Querschnitte in stärkerem Maße, 


ürgert, welches kurz gestreift werden soll. Man spaltet dabei 


Kräftepaare in Verbindung mit der Betondruckkraft und mit der 


An- 


er ınet man zunächst das Moment, welches der Querschnitt ohne 
Re. 


Tafel III, Hilfswerte k, 


— x/h und 1/k, — 


ung aufne 


SDariBer Ä 
RR Dann bilder. 


schließlich durch“ beiderseitige Fe 
muß, benötigt dazu die Spannung. de D: 


rs‘ 
Das Verkaheen hat den Vorzug, daß man b 
Druckbewehrung völlig unabhängig ist. Als 


_ Umfang des Rechnungsganges und die ‚hierı 


quelle zu vermerken. Zugunsten der oben v 

sätze (2) und (3) spricht — abgesehen von der Kürze —. 
Fehlerempfindlichkeit des Ansatzes (2) zur Berechnung 
bewehrung, auf die es hauptsächlich aükomınl, re; 


b) Verfahren mit nichtausgenutzter Zugspannungsgrenze. : = 


Wie bereits erwähnt, ist es wirtschaftlicher, die Stah 
auf der Zugseite nicht voll auszunutzen, wenn die Nor 
im Vergleich zum Biegemoment überwiegt. Ersetzt. 


"Wirkung des Biegemomentes und der mittigen Normalkra d 


eine außermittige Normalkraft, so liegt in diesem Fall der 
griffspunkt dieser Normalkraft nur wenig vom Kernrand entf 
Die Bemessungsaufgabe erhält damit eine zusätzliche Unbelk 

die Stahlzugspannung o,.. In diesem Fall dürften die bewäl äl 


h/z 


Korrekturwerte ©’ und & für ß = h’/h > 0,07 


36 33,3 


0,273 
1,100 


0,294 
1,109 


0,310 
1,115 


5) Löser, Bemessungsverfahren; 11. Aufl. Berlin 1949, Wilh. Ernst & Sohn. 


0,333 
1,125 


27,5 


0,353 
1,133 


Stü tze setzt") Für die Balken auf zwei Stützen stimmt. e.dies 
Ermittlung genau. Für durchlaufende: Balken ergibt dieser ‚Rech. 


 nungsvorgang einen etwas größeren Querschnitt der Schubb 
rung, als die Bestimmungen ausdrücklich verlangen; denn 
DIN 1045, $18, darf die Schubbewehrung in Hochbauten 


un 
'h gleichzeitig die Ab- 
‚bei dem je nach 


- . 


Vollhelastung aller Felder bemessen werden, während die Hau 


bewehrung für feldweise veränderliche Verkehrslast, also für 


 ungünstigeren Fall berechnet werden muß. Der obige Vor: 


zur Vereinfachung der Berechnung bedeutet somit keine 


f schreitung der in den Bestimmungen verlangten Sicherheit, son 


urbau 
das Are de et 
l Beme essungsverfahren fällt, dürfte es zweck- 
»h © lie Kurventafeln von Mörsch zu emp- 
Fest legung oder Empfehlung von Verfahren 
wieriger Konstruktionen ist aber nicht beab- 
Vollständigkeit halber sei erwähnt, daß sich 


hlers’ 'schen Tafeln, auf welche jedoch der Ver- 
e7 telle eingehen möchte. er 


Se de ne Ursprünglich war es ak all- 
blich, die 'Schubsicherung aus der Linie der maßgebenden 
e mit, Hilfe des Schubspannungsdiagrammes zu ermitteln, 

Brücken- und Ingenieurbau bevorzugt man auch heute 
diese Art der Schubbemessung. Für den Hochbau mit vor- 

d ruhenden Lasten ist dies aber zu umständlich und daher 
seit langem nicht mehr gebräuchlich. Löser’) hat bereits 

1 eine wesentliche Vereinfachung geschaffen, daß er die 

raft für den Balkenabschnitt vom Auflager bis zum Quer- 
sullpunkı aus der Momentendifferenz bildet und 
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Andererseits ist ER 2,5% , folglich liegt es nahe, nicht 


von der EEE sondern unmittelbar vom Zug- 
querschnitt auszugehen. Die Zugbewehrung ist im allgemeinen 
ürgebnis der vorangegangenen Biegungsbemessung bereits 
ant, nur "werden bei der Biegungsbemessung ungünstigere 
älle  zugrundegelegt als bei der Schubbemessung. Am ein- 
ten ist es aber zweifellos, wenn man den erforder- 
en Eusershaitt 5 5 
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ch der Summe der rechnerisch rer derTichsn 
rscehnitte der Hauptbewehrung im Felde und über 


den Verzicht auf eine in ihnen zugelassene Ermäßigung. Der \ 

fasser hat daher schon seit langem nach diesen einfachen Ansä 
gerechnet. Die Biege- und Schubbewehrung stellt eine zusamı en 
hängende Konstruktion dar, und es ist folgerichtig, die ein 

der anderen zu entwickeln. Das vorgeschlagene Beindoiinennet 
fahren zwingt den Kostrukteur zu einer sinnvollen Führun 
Stahleinlagen. Die hiernach erforderlichen Bewehrungsquers 

stehen im allgemeinen ohnehin zur Verfügung, so daß der- gesamte 
Stahlbedarf nicht größer wird. Das Verfahren ist.auch einfacl Se 
und übersichtlich, da praktisch die Ermittlung der erforderlichen 
Schubbewehrung fortfällt und durch die Summenbildung zw 
bereits vorhandener Werte ersetzt wird. Die Schubbemessung 7 
dadurch kürzer und übersichtlicher. Unabhängig von d 

Art der Ausrechnung istin jedem Falle N 


tigen "Selle angeordnet BR entsprechend u 
die Balkenlänge verteilt wird, worauf Mörsch 
wieder eindringlich hingewiesen hat. Iusbeienderz sei auf 

Vorschrift über die Verteilung der Schrägeinlagen verwiesen, nac = 


der jeder senkrecht zu ihrer Neigung geführte SERBIKE mindestens a 
ein Schrägeisen treffen muß. 


Die Schubbemessung eines Balkenabschnittes erhält dann fol- 
gende Fassung 
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‘Diese Art der Schubbemessung für Hochbauten mit vorwiegend 


ruhender Last entspricht in vollem Umfange den zur Zeit gültigen - 
Bestimmungen und empfiehlt sich wegen der hiermit verbundenen 
Vereinfachung. Sollte in Sonderfällen hierdurch eine Vergrö- 

ßerung des Stahlaufwandes verursacht, werden, so steht es jedem 
frei, die Momente aus Vollbelastung aller Felder zu bilden und 
die entsprechende Hauptbewehrung hierfür genau auszurechnen, < 
dann unterscheidet sich der Rechnungsgang inhaltlich nicht mehr 
von dem Löserschen Verfahren. Die vorgeschlagene Vereinfachung 
im Ansatz der Schubbemessung eignet sich besonders für alle Fälle, 
welche in den üblichen Hochbaukonstruktionen immer wieder- 
kehren. 


°) s. auch B. u. St. 45 (1950), Heft 4, S. 78 u. 79. 


ie. Wiederherstellung der Kottbusser Brücke zu Berlin aus Stahlbeton-Fertigteilen. 
Von Dipl.-Ing. Hanns-Wolfgang Heusel, Berlin. 


ihrend des Kampfes um Berlin wurde die Kottbusser Brücke, 
der wichtigsten Überführungen des Landwehrkanals, zerstört. 
yar ein schiefes Gewölbe aus Ziegelmauerwerk von 22,60 m 
weite und 27,40 m Breite. Da die Sprengladungen einseitig 
'etzt worden waren, blieb etwa ein Drittel der Brücke zu- 
't erhalten. Dieser Gewölberest verspannte sich nach der 
ıgung gurtbogenartig in der Diagonalen und wurde in der 
an Zeit nach Kriegsende sogar noch befahren. Als im 
. 1947, also in einer Zeit größten Baustoffmangels, die Brücke 
hergentellt werden sollte, fehlten vor allem Ziegelsteine 
der erforderlichen Festigkeit und Bauholz. Während zuvor 
emauerten Gewölben in mehreren Fällen die zerstörten Mauer- 
steile durch Beton ersetzt worden waren, konnte man sich 
in: diesem Fall .nicht entschließen, weil die Verhältnisse hier 
ch zu ungünstig lagen. Ausschlaggebend für den Entschluß 
völligen Abriß und Neubau war die Tatsache, daß die Brücke 
ungen der Schiffahrt nicht mehr: voll genügte. 


Die Ausführung entspricht dem Entwurf, den die Firma Beton- 
und Monierbau-A.G. als Gegenvorschlag bei der Ausschreibung 
einreichte. Vom Brückenbauamt der Stadt Berlin war zunächst 
ein eingespanntes volles Gewölbe in Ziegelsplittbeton vorgesehen. 
Für die Wahl der Bauweise in Stahlbeton-Fertigteilen (Abb. 1) und 
des Systems als Zweigelenkbogen waren folgende Gesichtspunkte 
maßgebend: 

l. Durch die Fertigbauweise konnte eine beträchtliche Holz- 
ersparnis erzielt werden, weil das Lehrgerüst für die Bogen- 
rippen wegfiel; 
es bot sich nunmehr auch leicht die Möglichkeit, die geplante 
Notbrücke für den Fußgängerverkehr — und damit wiederum 
Holz — einzusparen und bis zur Beendigung des ersten Bau- 
abschnittes den stehengebliebenen Randstreifen des westlichen 
Bürgersteiges zu benutzen; 

‚ der Schiffahrtsverkehr wurde durch die Bauausführung nur 
unwesentlich behindert; 
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4. durch die Auflösung des Gewölbes in einzelne Bogenrippen 
und die Anordnung von Gelenken konnten weitgehend klare 
statische Verhältnisse geschaffen werden, ein bei der Schiefe 
der Brücke (Kreuzungswinkel 62°) wesentlicher Vorteil. 

Die Brücke hefindet sich zur Zeit in der Ausführung, der erste 
Bauabschnitt ist bereits beendet. Die gewählte Fertigbauweise 
bedingte nicht nur Gelenke im Kämpfer sondern auch im Scheitel 
der Brücke, da die Einzelteile für den Einbau nicht zu schwer 


Ei 


Abb. 1. Kottbusser Brücke, Berlin. Einbau einer Tragrippe. Der linke Halbbogen ist 


bereits auf Spindeln abgesetzt. 
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werden dürfen. Um die höhere Stabilität des Zweigelenkbog 
auszunutzen, werden die Scheitelgelenke nach der Montage 
schlossen. Die einzelne Rippe stellt also nur im Einbauzust 
einen Dreigelenkbogen dar, im Endzustand wirkt sie als Zı 
gelenkbogen. 


Einzelheiten der statischen Berechnung und Konstruktion. 


Aus statischen Gründen und auch, um das Gewicht der Bog 
hälften auf 8,5 t senken zu können, sind die Kämpfergelenke a 
2m weit reichende Auskragungen gelegt, die an die vorhandene 
Widerlager der alten Brücke anbetoniert werden (Abb. 2). 
diese Weise ist die Gesamtstützweite der Bogenrippen um 
auf 18,66m verringert. Der Rippenabstand beträgt 1,78 m, 
Breite der Rippen 0,70 m; diese vergrößert sich nach den Kä 
fern zu schwalbenschwanzförmig auf 1,10m. Wesentlich ist 
Verankerung des Kämpferhalses im vorhandenen Widerlager; 
wird dadurch erzielt, daß die Bewehrung des Kämpferhalses, b 
delförmig zusammengefaßt, tief hinter und in das Kernmauerw 
des Widerlagers greift. Die Ankerschlitze und -löcher sind jew 
in der Achse der Bogenrippen angeordnet. 4 

Die im Einbauzustand als Dreigelenkbogen wirkende Rippe % 
zu bemessen für die Belastung durch ihr Eigengewicht, die auf? 
liegende Platte und die versteifenden und lastverteilenden Qu 
träger. Nach dem Schließen des Scheitelgelenkes und dem | 
härten des Betons wirkt die Rippe in Verbindung mit der 
betonierten Platte als Zweigelenkbogen, der alle weiteren 
lastungen, Erdhinterfüllung, Fahrbahntafel und Verkehrslas! 
aufzunehmen hat. Im Querschnitt des Fertigteiles überlagern s 
im Endzustand die Spannungen beider Zustände (Drei- und Z 
gelenkbogen). Da die Platte fugenlos über die Rippen hin 
läuft, ist infolge der Schiefe im Endzustand genau genommen 
hochgradig statisch unbestimmtes System vorhanden, doch wur 
die sich daraus ergebenden zusätzlichen Spannungen in Platte u 
Rippe nicht berücksichtigt. Die Brücke ist bemessen für die 
kehrslasten der Klasse IA, die mittleren Haupttragrippen werd 
außerdem noch mit der Straßenbahn belastet. Die zulässig 
Spannungen wurden gemäß DIN 1075 für Beton B225 und B 
stahl I bei der Platte und den Haupttragrippen als Plattenbalk 
mit 70/1400 kg/cm?, bei den letzteren als Rechteckquerschnitt u 
80/1400 kg/cm? festgelegt. Die lastverteilende Wirkung der Q 
träger wurde bei der Bemessung der Haupttragrippen nicht berüe 
sichtigt; für die Verkehrslasten tritt jedoch allein durch die 
teilende Wirkung des mittleren Querträgers eine Entlastung 
Rippen bis zu 30% ein. Die Querträger selbst wurden für 
Beanspruchungen bemessen, die durch ihre lastverteilende Wie 
kung hervorgerufen werden. Die Kriechwirkung wurde bei d 
Bemessung des Schwindeinflusses berücksichtigt und damit & 
Spannungsabfall angenommen, der allerdings erst nach einig 
Zeit eintreten wird. Zur Übertragung der Schubkräfte zwisch 
Rippe’und aufbetonierter Platte sind 5cm hohe und 25cm brei 
Verzahnungen angeordnet, die die waagerechte Komponente d 
Hauptzugspannungen aufnehmen, während deren senkrechte Kom 
ponente von Bügeln ® 10mm im Abstand von 25 cm aufgenomme 
wird. 

Bei der Ausbildung der Gelenke mußte vor allen Dingen 
den Einbau Rücksicht genommen werden. Die Kämpfergelenk 
die eine größte Lagerkraft von 125t aufzunehmen haben, sind 
einfache Wälzgelenke aus Stahlplatten hergestellt und gestatt 
mühelos das Einsetzen der Halbbögen. Der Aufnahme der Que 
kräfte im Kämpfergelenk dienen zwei Stahldollen von 26 mm $ 
Das Scheitelgelenk (Abb. 3) war so auszubilden, daß kleine Längem 
abweichungen der Fertigteile noch ausgeglichen werden konnte 
Außerdem mußte die Möglichkeit bestehen, die Stahlbewehrunge 
des Scheitels für den Endzustand als Zweigelenkbogen nach di 
Montage schließen zu können. Hierbei war anzustreben, daß d 
Zugeisen bei der Schließung angespannt werden konnten. Um die 
erstgenannte Forderung zu erfüllen, wurde ein regulierba 
Gelenk eingebaut, das von der Firma Beton- und Monierbau zw 
Patent angemeldet ist. Hierbei wird durch vier nachstellbar® 
Druckbolzen von 2“ Stärke der Längen- und Höhenausgleich 
zielt. Vorwiegend aus statischen Gründen ist der Gelenkpunl F 
außermittig nach oben versetzt, um die Zugspannungen der Dre&- 
gelenkbogen am oberen Querschnittsrand möglichst niedrig 
halten, so daß nur eine geringe obere Bewehrung der Fertigteil® 
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Abb. 3. Ausbildung des Scheitelgelenks. 


endig ist. Diese stellt insofern nur eine zusätzliche Beweh- 
dar, als die statische Nutzhöhe für den Zweigelenkbogen bis 
lattenoberkante reicht und dessen obere Bewehrung daher 
- liegt; sie wirkt also im Endzustand nicht mit. Die Außer- 
xkeit des Gelenkpunktes bietet. ferner den Vorteil, daß für 
Stoßverbindung der doppellagigen unteren Bewehrung des 
zelpunktes genügend Raum gewonnen wird, um auch sie 
ierbar ausbilden zu können. Durch zwischengeschaltete 
ubenbolzen und Ankerplatten ist der Stoß der Hauptzug- 
rung nachstellbar, die zu stoßenden Eisen der Fertigteile 
ten an.ihren durch die Platten gesteckten Enden verschweißte 
rköpfe. Die Bewehrungsstöße der Querversteifungsrippen 
etwas einfacher ausgebildet: die oberen Eisen werden durch 
Heckung gestoßen, die unteren mit kurzen Stoßwinkeln ver- 
=ißt. Die Schalung der über den Fertigteilen liegenden Platte 
auf Aussparungen in den Rippen aufgelagert, während die 
Duerversteifungsbalken angehängt wurde. 


Bauausführung. 


- 
= 


auskragenden Kämpferhälse wurden auf Lehrgerüsten be- 
t, die jeweils auf zwei Pfahlreihen ruhten und mit dem 
rlager verankert waren. Die Einschalung des Kämpferhalses 


Zunächst wird ein Halbbogen herangebracht, in das Kömpfergelenk eingelassen 
und mit der vorderen Aufhängung auf Spindeln abgesetzt. Sodann wird 
der zweite Halbbogen von der anderen Seite herangeholk 
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bögen wurden jeweils 
auf den zugehörigen 
Widerlagerseiten in 
aufrechter Lage ge- 
schalt und betoniert. 


. 


Kottbusser Brücke, Fertigteil auf 
Montagewagen, 


Abb. 5. 


Die Fertigteile wurden von einer. besonderen querverschieh- 
lichen Zubringerbrücke (Montagebühne) von 1,80 m Breite aus 
eingebaut, deren Zwischenstützung auf den Kämpferhälsen lag 
(Abb. 4). Die Unterstützung erstreckte sich über die ganze Breite 
des Bauabschnittes, um die Bühne auf Gleitschienen in seitlicher 
Richtung verschieben zu können. Mit Hilfe eines von Seilwinden 
gezogenen Wagens (Abb.5) wurden die über dem Widerlager 
betonierten, 8,5 t schweren Fertigteile herangebracht. In dem 
Schalungsgerüst für die Halbbögen waren an zwei Stellen heraus- 
nehmbare Zwischenstücke vorgesehen, um die Last zunächst punkt- 
förmig lagern und für den Transport auf die beiden unteren Quer- 
balken des Wagens umsetzen zu können; war der Fertigteil über 
der Einbaustelle angekommen, so wurde er mit vier Flaschenzügen 
an einbetonierten Ösen angehoben und abgelassen. Der erste 
Halbbogen wurde nach dem Absetzen auf den Kämpferhals zu- 
nächst nahe dem Scheitel an einer Traverse angehängt, die mittels 
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Abb. 4. 


das Einsetzen der Gelenkplatten erforderte große Ausfüh- 
sgenauigkeit wegen der Erschwerungen durch die Schiefe der 
ke. Mit Hilfe von Lehren konnte jedoch eine ausreichende 
zenauigkeit erzielt werden, sodaß bei der Montage keine 
irhergesehenen Schwierigkeiten auftraten. Da die Unterflächen 
Rippen, um eine gleichmäßige Untersicht zu erhalten, Flächen- 
eines Gewölbes sein sollen, und dementsprechend die Rippen- 
schnitte nicht rechteckige, sondern etwa rhombische Form 
n, war die Schalung der Fertigteile verhältnismäßig schwierig. 
‚samt wurden für die Fertigteile mit Ausnahme der Stirnbögen 
Unterböden und drei Seitenschalungen benötigt; die Halb- 


Einbauvorgang. 


Spindeln auf der Zubringerbrücke abgestützt war. Nach dem Ab- 
setzen des zweiten Bogenteils konnten beide Bogenhälften durch 
Nachlassen der Flaschenzüge bzw. Spindeln zu einer Tragrippe 
vereinigt werden, wobei man sich der bereits erwähnten regulier- 
baren Gelenkausbildung bediente (Abb. 6). Es wurden bis zu zwei 
Bogenrippen in einer Schicht eingebaut. Mit Ausnahme der Stirn- 
bögen konnten alle Rippen in der jeweiligen Flucht betoniert 
werden. Da die vorhandenen Flügelmauerbrüstungen im Wege 
waren, mußten die Stirnbögen vom Wagen aufgenommen und zu- 
sammen mit der Montagebrücke in ihre Einbauflucht seitlich 


verschoben werden. 
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Abb. 6. Kottbusser Brücke. Bogenrippen nach dem Einbau. 


Wie schon erwähnt, ist die Ausführung der Brücke noch nicht 
beendet. Es läßt sich jedoch schon jetzt feststellen, daß die bei 
der Wahl der Fertigbauweise erhofften Ersparnisse an Baustoffen 


Erläuterungen zu den Richtlinien für die Bemessung vorgespannter Stahlbetonbaute 
: Von Prof. Dr.-Ing. Hubert Rüsch, Technische Hochschule München. 


Seit den dreißiger Jahren wurden in Deutschland vorgespannte 
Bauteile in zunehmendem Maße verwendet. Die Berechnung dieser 
Konstruktionen erfolgte auf der Grundlage von DIN 1045 (Teil A 
der Bestimmungen des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton). 
Diese Handhabung führt in vielen Fällen zu Ergebnissen, die mit 
den Grundlagen der Theorie des Stahlbetons nicht mehr überein- 
stimmen. 


Aus diesem Grunde hat sich der Verfasser im Jahre 1943 an den 
Vorsitzenden des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton mit der 
Anregung gewandt, einen Ausschuß für die Ausarbeitung von 
Richtlinien für die Bemessung vorgespannter Bauteile ins Leben 
zu rufen. Eine bei den Mitgliedern des Deutschen Ausschusses für 
Stahlbeton angestellte Rundfrage ergab zwar eine Mehrheit von zy- 
stimmenden Antworten, aber auch eine Reihe sehr ablehnender 
Stellungnahmen. Es wurde vor allem entgegengehalten, daß diese 
neue Bauweise noch vollkommen in einer Entwicklung begriffen 
ist, die durch feste Richtlinien nur gehemmt werden könnte. 


Der daraufhin gegründete Arbeitsausschuß hat in rund sechs- 
jähriger Arbeit nacheinander sieben Entwürfe für diese Richtlinien 
aufgestellt und diskutiert. Der letzte Entwurf wurde nun zur 
öffentlichen Diskussion gestellt*). 


Es besteht heute wohl kein Zweifel mehr darüber, daß die Sorge 
verschiedener Fachleute, die Aufstellung solcher Richtlinien würde 
die freie Entwicklung hemmen, unbegründet war. Die intensive 
Beschäftigung mit allen durch diese Bauweise aufgerollten neuen 
Problemen innerhalb des Arbeitsausschusses hat zu 'einer weit- 
gehenden Abklärung gegensätelicher Standpunkte geführt und gab 
in vielen Fällen erst den Anstoß zur Gewinnung neuer Erkennt- 
nisse. Es kann wohl ohne Übertreibung behauptet werden, daß die 
großen Fortschritte, welche auf dem Gebiet der vorgespannten 
Konstruktionen in den letzten Jahren erzielt wurden, ohne diese 
Arbeit kaum möglich gewesen wären. 


Es war bei der Abfassung der Richtlinien nicht immer leicht, 
den.richtigen Mittelweg zwischen einer kurzen Fassung der wesent- 
lichen Vorschriften und dem Wunsch nach einer näheren Begrün- 
dung und Erläuterung der ihnen zugrundeliegenden Gedanken- 
gänge zu finden. Die nachstehenden Erläuterungen dienen dem 
Zweck, das Verständnis der Richtlinien, die in mancher Beziehung 
ganz neue. Wege begehen, zu erleichtern**). Der zur Verfügung 
stehende Raum reicht allerdings nicht aus, um die grundsätzlichen 
Gedanken in aller Ausführlichkeit auch für diejenigen klarzu- 
stellen, die sich bisher mit dem Stoff noch nicht näher beschäftigt 


*) B. u. St. 45 (1950), Heft 4, S. 80. 
**) Ergänzungen und Änderungen, die sich während des Druckes ergaben, sind in dem 
Sonderdruck „Richtlinien für die Bemessung vorgespannter Stahlbetonbauteile it Bee 
läuterungen von Prof. Dr, H. Rüsch‘. Berlin 1950, Verlag von Wilh, Ernst & Sohn, 


_ ein Mindestmaß gesenkt werden. Die Ersparnis an Schalholz 
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tatsächlich eingetreten sind. Besonders der Holzbedarf konnte. 


zwar nicht beträchtlich, hingegen wurden etwa 1500 cbm 

gerüst und die gesamten Pfähle für das beim bauseitigen Enty 
erforderliche Leitwerk für die Schiffahrt eingespart. An die St 
des ursprünglich vorgesehenen vollen Gewölbes mit 450 cbm Ma 
und 45 t Bewehrungsstahl (100 kg/m?) traten nunmehr die Fer 
teile, Querversteifungsbalken und Platte mit einer Masse von ei 
380 m? und 47,5 t Stahl (125 kg/m’). Somit wurden 70 m? St 
beton eingespart und nur unwesentlich mehr Bewehrungsst 
verbraucht. Zusätzlich waren ferner die Gelenke mit etwa 3,5 
Die Schiefe der Brücke bedingte zwar eine wesentlich sorgfältig 
konstruktive Durcharbeitung und Bauausführung, so daß der 
dienst des Unternehmers nicht den Erwartungen entsprach; 
sammenfassend kann dennoch festgestellt werden, daß dieses 
spiel die Wirtschaftlichkeit der Fertigbauweise im Brücke t 
nachwies. Zur Zeit ist Bauholz zwar in jeder Menge erhält 
doch wird die Bauwirtschaft mit zunehmender Belebung unzw 
felhaft auch wieder zu größerer Sparsamkeit zurückkehren müs 
Vorübergehend mag daher die Entwicklung der Fertigbauwe 
im Brückenbau ins Stocken geraten, sicherlich werden jedoch a 
die bei der Kottbusser Brücke gewonnenen Erfahrungen spä 
wieder aufgegriffen werden. 


. 


haben. Dies soll einer besonderen Veröffentlichung vorbehalt 
bleiben. : 

Die folgenden Ausführungen werden nur im Zusammenhang 
dem Text der Richtlinien verständlich. Es wird vorausgesetzt, ( 
der Text dieser Richtlinien beim Studium der Erläuterung 
vorliegt. Auf die Richtlinien wird jeweils durch die vorgesetzt 
Zahlen der einzelnen Abschnitte Bezug genommen. 


Vorbemerkung: 

Für die Bemessung und Ausführung von vorgespannten B 
teilen ist eine besondere Vertrautheit mit den Werkstoffeige 
schaften der Baustoffe und den Konstruktionsmöglichkeiten n 
wendig. Die Erfahrung hat gezeigt, daß ohne eine ausreichen 
Erfahrung und Vertrautheit mit diesen Dingen Fehlschläge nie 
mit Sicherheit ausgeschlossen werden können. Aus diesem Grun 
werden in der Vorbemerkung der Entwurf und die Ausführı 
von vorgespannten Bauteilen auf einen ausgewählten Kreis 
Fachleuten beschränkt. 


1. Begriffsbestimmung. 


1.11 Demnach liegt Vorspannung nur dann vor, wenn nach 
zug aller auf den Bauteil einwirkenden Kräfte, auch des Eiget 
gewichtes, noch ein Eigenspannungszustand besteht, der dadurı 
gekennzeichnet ist, daß er geeignet ist, die Zugspannungen 
Beton ganz zu vermeiden oder so stark zu vermindern, daß kei 
Haarrisse entstehen. # 

Die Tatsache, daß ein Bauteil keine Zugspannungen aufwei 
ist also für sich allein nicht ausreichend. Eine Säule, die infolg 
der von der Auflast herrührenden Druckspannungen auch unt 
Biegung keine Zugspannungen aufweist, kann also nicht als vos 
gespannt bezeichnet werden. Das gleiche gilt für ein Gewölbe od 
die nach dem Vorschlag Finsterwalder mehrfach ausgeführte 
unterspannten Balken, die in Wirklichkeit nur ein Hängewerk dag 
stellen, bei dem der biegungssteife Gurt durch das Zugglied eim 
Druckspannung erhält, die proportional der Last ansteigt. Al 
diese Bauwerke werden wieder spannungslos, wenn man sid 
die Last wegdenkt, weisen also keinen Eigenspannungszustand aw 

1.12 Am gebräuchlichsten ist die Vorspannung durch Zuggliei 
aus Stahl. Ein Beispiel für Vorspannung durch zweckmäßige Wah 
des Bauvorganges sind die Fachwerkträger Bauart Finsterwaldek 
bei denen die Zugglieder erst nach Aufbringung der Lasten mi 
Beton umhüllt werden. Denkt man sich die Lasten weg, so veE 
bleibt in dem Beton dieser Zugglieder eine Druckspannung. Ei 
anderes Beispiel ist ein bei Stahlbrücken in Verbundbauweise ver 
schiedentlich angewendetes Verfahren, bei welchem der Beton & 
Fahrbahn dadurch unter Druckvorspannung gesetzt wird, daß mäi 
die Stahlträger in überhöhter Form montiert und nach dem E 
bärten des Fahrbahnbetons durch Absenken wieder in die normä 


[ 


en, daß man vom 
ausübt. Es ist aber 


verlorengeht. 
f Biegung beanspruchter 
; bei einer Steigerung der 
zum Zustand Bruchlast, 


in der Druckzone vorgespannter Bauteile keine 


De 


ustand "Bruchlast ein zusätzlicher Nachweis der not- 
icherheit der Druckzone erforderlich. 
nung überdrückte Zugzone ist zwar anschaulich, aber 
r friedigend. Es lag aber kein besserer Vorschlag für 
»zeich ung vor. Bei einer Steigerung der Lasten sinken die 
mständen sehr hohen Druckspannungen dieser Zone sehr 
; diesem Grunde können an dieser Stelle nennenswert 
uckspannungen® zugelassen werden als bei nichtvor- 
Aanten Konstruktionen, dies um so mehr, als ein plastisches 
seben unter der Einwirkung -zu hoher Druckspannungen 
r zu einer selbsttätigen Entlastung führen würde. 
sentlich ist, daß ein Querschnittsteil je nach dem vorliegenden 
sungsfall einmal in der Druckzone, ein andermal in der über- 
ten Zugzone liegen kann. Die Entscheidung ist in jedem 
avon abhängig, ob bei dem vorliegenden Belastungsfall an 
etrachteten Querschnittsstelle ohne Wirkung der Vorspannung 
sspannungen oder Zugspannungen auftreten würden. 


‘Der Abschnitt 1.3 über den Grad der Vorspannunng war 
ıstand vieler Erörterungen. Von einer Reihe von Fachleuten 
> die Forderung aufgestellt, daß ein Bauteil nur dann als 
spannt bezeichnet werden soll, wenn er keine oder nur in 
seltenen Ausnahmefällen kleine Zugspannungen aufweist. Da- 
wurde eingewandt, daß dieser Zustand, der nach den Richt- 
als volle Vorspannung bezeichnet wird, in vielen Fällen 
wirtschaftlichen :Mitteln nicht erreicht werden kann. Es er- 
ne auch unlogisch, nur die hochwertige volle Vorspannung 
die üblichen nichtvorgespannten Konstruktionen zu erlauben 
das ganze dazwischenliegende Gebiet der Anwendung zu ver- 
ßen. Man hat sich deshalb darauf geeinigt, eine Zwischen- 
einzuschalten, die als „beschränkte“ Vorspannung bezeichnet 
und dadurch gekennzeichnet ist, daß unter Gebrauchslast 
jannungen nur in einer Höhe entstehen, die mit Sicherheit 
\uftreten von Haarrissen ausschließt. Demnach unterscheidet 
heute bei Stahlbetonkonstruktionen drei Entwicklungsstufen: 


normale Stahlbetonbauteile, 
beschränkte Vorspannung und 
volle Vorspannung, 


n dieser Reihenfolge eine Gütesteigerung darstellen. Der 
ich übliche Begriff Spannbeton soll nur für volle Vorspannung 
vendet werden. 

Das Spannen vor dem Erhärten des Betons kommt im all- 
inen aus wirtschaftlichen Gründen nur für serienmäßig her- 
Ite Teile und nicht zu große Vorspannkräfte in Frage, da 
finzelanwendungen die Herstellung des notwendigen Spann- 
s einen zu großen Aufwand darstellt. Vor allem im Brücken- 
wird deshalb fast ausschließlich das Spannen nach dem, Er- 
n des Betons angewendet. Durch Nachspannen kann unter 
änden der unter Einwirkung von Kriechen und Schwinden 
ehende Kraftabfall in den Vorspanngliedern in einem späteren 
unkt wieder aufgehoben werden. 

Die Unterscheidung nach der Lage der Vorspannglieder ist 
wesentlich. Beim Nachweis der Bruchsicherheit (s. Abschn. 12) 
sich, daß bei Vorspannung mit Verbund die hohe Festigkeit 
Vorspannglieder wesentlich besser ausgenützt werden kann 
»i Vorspannung ohne Verbund. Der Grund dafür liegt darin, 


e end die Stahlspannung bei Vorspannung mit Verbund von Quer 
schnitt zu Querschnitt wechseln kann und nur an der höchst be: Br 


‚der Wirkung des Kriechens 


bei hochbeanspruchten Stählen prozertual geringer als bei no 
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. ‚ohne Verbund liegenden Vorspannglieder im allgemeinen 
' ihre ganze. Länge die gleiche Stahlspannung aufweisen, wäh 


anspruchten Stelle den Größtwert erreicht. Die Formänderungen 
der ohne Verbund liegenden Vorspannglieder werden deshalb 1 
groß, daß meist die Stahlspannung ‚zwischen Gebrauchslast 
Bruchlast nur mehr wenig ansteigt. Bei großen Bauwerken 
meist aus wirtschaftlichen Gründen das Spannen nach dem E 
härten des Betons unter Anwendung von Vorspannung ohne Ve 
bund angewendet. Um nun auch in diesem Falle die Vorteile de 
günstigeren Stahlausnutzung zu gewinnen, geht man zur Anw n% 
dung der Vorspannung mit nachträglichem Verbund über, d.h. 
spannt die Vorspannglieder ohne Verbund an und setzt sie. 
mittelbar danach durch Einbetonieren in Verbund. 
3.1 Ein Beton hoher Druckfestigkeit ergibt geringe elas 
und plastische (Kriechen) Verformungen. Die durch diese 
formungen hervorgerufenen Spannungsänderungen im Stahl si 


malen Baustählen. le | 

3.2 Die Vorschrift, daß nur in Ausnahmefällen 'ein Beton von 
geringerer Güte als B300 verwendet werden darf, wurde in Hille 
blick auf die in 3.1 aufgestellte Forderung getroffen und trägt 
auch der Tatsache Rechnung, daß nur hochfeste ‚Betone in deı 
Lage sind, die örtliche Einleitung der Vorspannkräfte an de 
Verankerungsstellen sicherzustellen. A Be 

3.31 Als Vorspannstähle werden meist Spezialstähle von hoher 
Festigkeit verwendet. Im Hinblick auf den in 12. geforderten Nach- 


nis der Spannungsdehnungslinie und aller anderen, für den beab- 
sichtigten Verwendungszweck wichtigen Eigenschaften erforderlich. 

3.312 Die geforderte Mindestbruchdehnung liegt im Vergleich = 
zu den nach DIN 1045 zugelassenen Stählen außerordentlich niedrig 
und trägt der Tatsache Rechnung, daß hochfeste Stähle im all- 
gemeinen sehr niedrige Bruchdehnungen aufweisen. Für Stäbe, die x 
geschweißt werden sollen, mußte die Bruchdehnung höher fest- 3 
gesetzt werden, da erfahrungsgemäß Stähle mit zu niedriger 
Bruchdehnung durch das Schweißen eine zu große Einbuße an 
Formänderungsvermögen erleiden. Br 

3.315 Die Tatsache, daß auch der Werkstoff Stahl Kriech- 
erscheinungen aufweist, ist erst seit kurzem bekannt. Über die 
Art dieser Erscheinungen vgl. 8.1 und 8.2. Bei manchen Stahl- 
sorten beginnt das Kriechen erst bei Spannungen in der Nähe der 
Streekgrenze, bei anderen schon bei Spannungen bis herab zu Si 
50% der Streckgrenze. Diese plastischen Verformungen kommen 
im wesentlichen schon nach wenigen Tagen zur Ruhe. Es gibt aber 
auch Stahlsorten, bei welchen die plastischen Verformungen prak- 
tisch überhaupt nicht zur Ruhe kommen, wenn sie auch nach 
Ablauf weniger Tage außerordentlich gering sind. Solche Stahl- 
sorten dürfen aus Gründen der Vorsicht als Vorspannstähle nur 
dann verwendet werden, wenn sie unterhalb ihrer Kriechgrenze 
belastet werden. . 

4.22 Im allgemeinen kann angenommen werden, daß Vorspann- 
glieder an den Schweißstellen nur auf zentrischen Zug beansprucht 
werden, so daß ein Nachweis der Zugfestigkeit genügen würde. 
Bei einer gut durchgeführten Schweißung trägt die Schweißstelle 
im allgemeinen auch die gleiche Kraft wie der. Stab selbst, be- 
sonders dann, wenn die Schweißstelle etwas aufgestaucht wurde. 
Trotzdem wurde die Faltprobe beibehalten, da sie ohne besondere 
Einrichtungen auch auf der Baustelle, beispielsweise auf die Biege- 
maschine, durchgeführt werden kann und die Erfahrung gezeigt 
hat, daß eine Schweißstelle, die die Faltprobe besteht, immer die 
notwendige Zugfestigkeit aufweist. Außerdem ist der durch sie 
gegebene Nachweis wichtig, daß die Verformbarkeit des Stahles 
an der Schweißstelle keine zu große Einbuße erlitten hat. 


Die Faltprobe soll vor allem bei Beginn der Schweißarbeiten 
so oft durchgeführt werden, bis man sicher ist, daß die Schweiß- 
maschine richtig eingestellt ist und richtig bedient wird. Die an- 
gegebene Abhängigkeit des Dorndurchmessers von der Bruch- 
dehnung des Stahles ist verständlich, wenn man bedenkt, daß bei 
der Faltprobe in erster Linie das Verformungsvermögen des 
Stahles geprüft wird. Die Bruchdehnung ist als Dezimalbruch ein- 
zusetzen, z.B. 0,10 für 10 %. Die angegebene Formel stimmt auch 


n ee da die dort RE Stähle im lee 


Formel dann einen Dorndurchmesser von 4d ergibt. 
5 31 Die Vorspannung wird bei Verwendung von Zuggliedern 
‚eine Vordehnung des Stahles gegenüber dem Beton erzeugt. 


kenden Stahlspannung errechnet werden. Sollen alle Vorspann- 
äbe die gleiche Vorspannung erhalten, so müssen sie um ‚das 
iche Maß vorgedehnt, bei gleicher Länge auch um das gleiche 
ß vorgereckt werden. Unter Dehnung soll die Reckung 
ıf die Länge Eins, unter Reckung die Summe aller Dehnungen 
ee verstanden werden. Die während des Vorspannens nach und nach 
auf den Beton übertragenen Vorspannkräfte erzeugen eine Ver- 
} formung des Bauteiles, die zur Folge hat, daß er sich von seiner 
nterlage abhebt und nach und nach die Eigengewichtslast selbst 
trägt. Durch diese Last werden in den Vorspannstäben ebenfalls 
äfte erzeugt, und deshalb fällt die zur Erzielung einer gleich- 
bleibenden Vordehnung notwendige Kraft für die einzelnen Stäbe 
verschieden hoch aus. Diese ‚Pressenkräfte können berechnet 
e werden. Die Pressenkraft ist also nicht mit der Vorspannkraft 
identisch. Die Vorspannung wird aber an sämtlichen Stäben auto- 
atisch gleich groß, wenn sie alle um das gleiche Maß gegenüber 
em Beton vorgedehnt werden. Die errechneten verschieden 
ohen Pressenkräfte dienen also in erster Linie als notwendige 
‘ontrolle, da bei der Messung der erzielten Reckung Fehler unter- 
aufen können. Vgl. 5.32. 

5.33 Vielfach werden die Vorspannglieder nicht geradlinig, 
Be Rsern. gekrümmt verlegt. Während des Vorspannens entstehen 
_ dann Reibungskräfte zwischen dem gespannten Stab und seiner 
 Abstützung an den Krümmungsstellen. Diese Reibungskräfte 
können unter Umständen zu einer starken Ungleichmäßigkeit der 
 Spannungsverteilung längs des Vorspannstabes führen. Das gleiche 
"kann eintreten, wenn bei Vorspannung ohne Verbund durch un- 
a wsemäße Arbeit der Spannstab an einzelnen Stellen einbetoniert 
wird. Diesen Erscheinungen muß besondere Beachtung geschenkt 
werden. Nicht geradlinige Vorspannglieder sollen nur dann ver- 
wendet werden, wenn die Reibung durch geeignete Maßnahmen 
' zuverlässig niedrig gehalten werden kann. 


> 
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= 6.2 Werden Vorspannglieder, die aus eng beieinanderliegenden 
. Einzeldrähten oder Stäben bestehen (zum Beispiel Kabel, Seile 
oder Stabpakete) nachträglich in Verbund gesetzt, so sind 
nach 13.2 und 13.4 die Haftspannungen nachzuweisen. Dabei ist 
' darauf zu achten, daß in jedem möglichen Schnitt die Schub- und 
 Haftspannungen innerhalb der zulässigen Grenzen bleiben und der 
Beton in der Lage ist, die notwendigen Kräfte mit Sicherheit auf 
den Stahl zu übertragen. Beispielsweise können bei einem Seil 
nur die in der äußersten Lage liegenden Drähte durch Haft- 
spannungen beeinflußt werden, während die inneren Drahtlagen 
wie Stäbe zu behandeln sind, die ohne Verbund verlegt: werden. 
6.3 Bei vorgespannten Bauteilen ist nach 12. der Nachweis 
der Bruchsicherheit auf n-freier Basis gestattet. Dies ermöglicht 
eine wesentlich höhere Ausnützung der Festigkeit der Druckzone 
‚als bei normalen Stahlbetonbauteilen. Die Anordnung von Druck- 
bewehrungen wird dadurch bei nicht zu klein bemessenen Bau- 
teilen unnötig. Bei einer hochbeanspruchten Druckzone aus hoch- 
wertigem Beton besteht die Gefahr, daß solche Druckbewehrungen 
Absprengungen hervorrufen können und infolgedessen die Festig- 
keit der Druckzone nicht, wie beabsichtigt, erhöhen, sondern 
vermindern. Erscheinungen dieser Art wurden verschiedentlich 
schon beobachtet. 


6.7 Die in DIN 1045 enthaltene Forderung, daß beim Schweißen 
der Stäbe nur die Abbrenn-Stumpf-Schweißung verwendet werden 
darf, wurde beibehalten. Diese Forderung hat für die zur Ver- 
wendung kommenden hochfesten Stahlsorten eine besondere Be- 
rechtigung, da eine Autogen- oder Lichtbogenschweißung bei 
P solchen Stählen kaum durchführbar ist. Die Stumpf-Abschmelz- 
We Schweißung ist aber nur dann zuverlässig, wenn die zu verschwei- 
 Benden Querschnitte gleich groß sind. Bei der Befestigung von Ver- 
ankerungen und dergleichen ist dies oft nicht der Fall, so daß 
ER andere Schweißverfahren angewendet werden müssen. Dann muß 
auf dem Zulassungswege nachgewiesen werden, daß diese Schwei- 
Bungen zuverlässig ausgeführt werden können. 


Dabei ist zu be- 
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Bruchdehnung von rund 25% — 0,25 aufweisen und die einer gleichmäßi igen Güte in viel 


notwendige Reckung darf nur mit der im Lastfall Vorspannung 


chgefi 


ir 
denn, daß die Baufirmen über wirklich” 
Schweißingenieure verfügen. x er 4 

7.1 Nach 9.1 werden unter AN aus 
standen, denen das Bauwerk während seiner Errichtung 
Gebrauch unterworfen ist. Durch den. Lastfall Vorspa 
werden im allgemeinen die maximalen Druck- und Zugspann 
verringert. Wird die Last bis zum Zustand. Bruchlast (vg 
gesteigert, so geht unter der beginnenden plastischen Verforn 
die günstige Wirkung der Vorspannung ‚weitgehend verloren N 
12.2). Der Nachweis der Einhaltung festgesetzter Spare 
grenzen unter Gebrauchslast erlaubt deshalb keine eindeutige 
urteilung der Sicherheit eines vorgespannten Bauteiles. Aus.di 
Grunde mußim Gegensatz zunormalen Stahlbetonbauteilen (DIN IK 
ein Nachweis der Bruchsicherheit nach 12. gefordert wer: 
Ein Nachweis der unter Gebrauchslast auftretenden Spannu 
kann aber trotzdem nicht unterbleiben und dient in erster I 
der Feststellung, daß im Beton unter Gebrauchslast keine R 
lässigen Zugspannungen auftreten. Darüber hinaus soll 
Nachweis auch gewährleisten, daß sowohl die Droickopanzd Ir 
wie auch die Spannung in den Vorspanngliedern unter Gebrau 
last einen genügenden Abstand von der Werkstoffestigkeit & 
weisen. Zusätzlich wird noch ein Nachweis der Rißsicherheit 
fordert, welcher sicherstellen soll, daß die vorgespannten Baut 
bei kleinen Laststeigerungen noch nicht in einen Zustand gera! 
der zu sehädlichen Rissen führen kann. 


7.2 Die Tatsache, daß kaltgezogenes Material oft einen nied 
geren E-Modul aufweist als normaler Baustahl ist meist ni 
genügend bekannt und kommt in Tafel II, Zeile 2, zum Ausdru 
Die in Tafel II angegebenen E-Moduln sind nur Richtwerte. I 
wirkliche Wert soll durch die nach 3.31 geforderten Zulass 
versuche festgestellt werden. Um nicht mit ständig wechselne 
Zahlen rechnen zu müssen, können die Richtwerte der Tafel 
aber auch dann verwendet ‚werden, wenn die Zulassungsversue 
eine Abweichung von nicht mehr als 5% ergeben. . 

Besonders wichtig ist die Feststellung der unter Last auftret 
den Verformungen bei Seilen, da zu den elastischen Formär 
rungen noch ein plastischer Seilreck kommt und die Werte 
nach Herstellungsart in einem verhältnismäßig weiten Berei 
schwanken können. 

7.3 Die angegebenen E-Moduln wurden auf Grund der zal 
reichen vorliegenden Versuche für den unter Gebrauchslast. aı 
tretenden Spannungsbereich als mittlere Werte festgelegt. ] 
Zugspannungen bei vorgespannten Bauteilen eine untergeordne 
Rolle spielen, wurde zur Vereinfachung davon abgesehen, für d 
Zugmodul niedrigere Werte anzugeben. 


7.4 Nach DIN 1045 werden die Stahlquerschnitte bei der 
rechnung der ideellen Querschnittsgrößen mit dem n-fachen We 
eingesetzt, obwohl zur Berücksichtigung des durch den Stahl 
drängten Betonquerschnittes der (n-1)-fache Wert richtig wäre. 
dieser Vereinfachung wird hier kein Gebrauch gemacht, da bei d 
niedrigen n-Werten der Unterschied zwischen n und (n-1) schom 
der Größenordnung von 20% liegt. 


8.2 Wird der Stahl oberhalb der Kriechgrenze beansprucht ur 
erfolgt kein Vorrecken oder Nachspannen des Stahles, so darf d 
Vorspannung nur mit dem Betrag in Rechnung gesetzt werden, de 
sich nach Abzug des versuchsmäßig festgestellten Kriechabfalle 
ergibt. 

8.3 Unsere Kenntnis über das Kriechen des Betons ist noch vei 
hältnismäßig jung und beruht vorwiegend auf den Ergebnisse 
von Laboratoriumsversuchen. Dabei wurde festgestellt, daß 
Größe des Kriechens von vielen Faktoren abhängt, von denen q 
wesentlichsten unter 8.1 angeführt sind. Der Nachweis des Spa 1 
nungsabfalles in den Vorspanngliedern, welcher durch das Krieche 
und Schwinden des Betons hervorgerufen wird, kann nur in:$o 
derfällen durch Versuche geführt werden (vgl. 8.5). Es ist deshal 
notwendig, für die rechnerische Berücksichtigung des Kriech 
vereinfachende Annahmen zu treffen, welche es gestatten, 
Rahmen der erforderlichen Genauigkeit die zu erwartenden { 
formungen und Spannungsänderungen vorauszuberechnen. Es d 
nicht übersehen werden, daß mit den angegebenen 'Rechnun 
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stis hen Verformungen gesetzt werden. Dies ist 
ig ee ee die mit, den wirk- 


weils. ein unterer "und oberer Arte BE um .die 
rs ichen Schwankungen zu erfassen. 

x > Vereinfachung besteht: darin, daß das Kriechen 
der" Spannung gesetzt wird. Der größte Teil der be- 
wordenen orsnahe bestätigt diese Annahme. Es ist aber 


= RN Ai des durch Kriechen und 
yinden hervorgerufenen Spannungsabfalles ist das ange- 
Schrifttum zu beachten. Die dort angegebenen Verfahren 
"ksichtigen die Tatsache, daß sich die Spannungen des Trag- 
rer des Kriechvorganges dauernd ändern. Das im 
tum verschiedentlich angegebene Lineargesetz ist deshalb 
treffend. 


Einfluß des Alterns Er Betons soll durch das Verhältnis 
oo gekennzeichnet werden. Diese Festlegung war not- 
ig, da eigentlich nicht das zeitliche Alter, sondern der Er- 
Pas ustand des Betons maßgebend für die Größe des Krie- 
ist. Unter Umständen kann auch ein alter Beton noch sehr 
' kriechen, nämlich dann, wenn durch irgendwelche Einflüsse, 
niedrige Temperaturen, die Entwicklung des Erhärtungsvor- 
=s verzögert wurde. Man würde deshalb besser von einem 
uß des chemischen Alters des Betons sprechen. Dieses soll 
dem in Abb.3 enthaltenen Vorschlag durch das Verhältnis 
fhen der beim Aufbringen der Vorspannung vorhandenen Be- 
stigkeit und der zu erwartenden Endfestigkeit dieses Betons 
anzeichnet werden. 


_ Bei Vorspannung vor dem Erhärten des Betons führt das 
winden vom ersten Augenblick an zu einem Spannungs- 
in den Vorspanngliedern. Beim Spannen nach dem Erhärten 
Betons führt dagegen der vor dem Spannen liegende Schwind- 
I zu keiner Beeinflussung der Vorspannglieder. Deswegen 
en die Schwindmaße für die beiden Fälle verschieden hoch 
nommen werden. Erfolgt das Spannen nach dem Erhärten des 
as zu dem frühest möglichen Zeitpunkt (W : Woo = 0,65), 
-gibt sich mit k=1,5 ein Schwindmaß von 1,5 X 15 = 22,5", 
»r-Wert liegt schon sehr nahe an dem für Spannen vor dem 
ırten des Betons angegebenen Wert von 25°. 


Wie schon unter 8.1 angeführt, hat das Verhältnis der Stei- 
iten des Beton- und Stahlquerschnittes einen starken Einfluß 
die durch Kriechen und Schwinden hervorgerufenen Span- 
sänderungen. Aus diesem Grunde ist auch bei gleichbleibenden 
igen Umständen (Lagerungsart, Festigkeitseigenschafien der 
toffe, Alter beim Aufbringen der Vorspannkraft, Vorspann- 
\hren usw.) bei jedem neu entworfenen Bauteil eine andere 
mungsänderung zu erwarten. Andererseits erleiden auch Bau- 
mit immer gleichbleibenden Abmessungen je nach der La- 
gsart, dem Zeitpunkt der Aufbringung der Last usw. ver- 
dene Änderungen der Vorspannkraft. Der Nachweis des 
aungsabfalles auf dem Versuchswege ergibt deshalb nur in 

en Fällen ein zutreffendes Bild. Um trotzdem nicht in jedem 
chen Falle eine besondere Kriechberechnung durchführen zu 
‚en und um vor allem für Vorberechnungen ein ungefähres 
des zu erwartenden Spannungsabfalles zu gewinnen, wurden 
ın Tafel VII angegebenen Zahlen aufgenommen. Sie stellen 
= Mittelwerte dar, können also in besonders ungünstigen 
iB in Wirklichkeit noch um ein Geringes überschritten werden. 
besonders hoher Spannungsabfall ist immer dann zu erwarten, 
\ in frühem Alter vorgespannt wird, die Bauteile in trockener 

' lagern, die ständige Last sehr spät aufgebracht wird. (z.B. 
Fertigbauteilen, die nicht sofort eingebaut werden), der Quer- 
ut der überdrückten Zugzone hoch auf Druck beansprucht 
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9.21 Es hat sich als HanSrordehelish zweckmäßig erwiesen, 
durch die Vorspannung allein verursachten Spannungen in einem 
gesonderten Lastfall zu behandeln. Dies gilt vor allem im Hin- "7 
blick auf den Einfluß des Kriechens. Die in den Vorspanngliedern 
nach Aufbringen der übrigen Lasten auftretende Spannung rührt 
nur zum Teil von der Wirkung der Vorspannung her. Durch die 
ständige Last, Verkehrslast usw., werden ebenfalls Spannungen 
"in den Vorspanngliedern erzeugt. Die beim Spannen nach dem 
härten des Betons erforderliche Pressenkraft ist also nicht. gleic 
bedeutend mit der Kraft, welche die Vorspannung erzeugt, da wäh- 
rend des Spannens das Eigengewicht der Konstruktion wirksam 
wird. Bei den (nach 5.3) beim Vorspannen nach dem Erhärten des. I 
Betons auszuführenden Messungen ist also zu beachten, daß die 
erforderliche Reckung nur von der Wirkung des Lastfalles V. 
spannung herrührt, während die zugehörige Pressenkraft de 
Summe der Wirkung von Vorspannung und Eigengewicht ent- 
spricht. \ Fa 
9.25 Im allgemeinen genügt es, die Untersuchung für Je größere ! 
der beiden nach 8.3 ermittelten Kriechzahlen durchzuführen. Die 
kleinere Kriechzahl ist in erster Linie für die Vorausberechnun 
der Grenzwerte für die zu erwartenden Verformungen von Bede: 
tung. Nur in dem am Schluß der nachstehenden Erläuterunge 
zu 9.3 genannten Ausnahmefall bestimmt die kleinere Kriechza 
auch eine ungünstigste Spannung, und zwar in den Vorspannglieder 
9.3 Die unter 9.31 bis 9.34 angegebenen Lastzusammenstellungen 
spiegeln .die varschindeßen Zustände wieder, denen das Bauwerk. 
vom Zeitpunkt seiner Errichtung bis zu dem nach Jahren ein- } 
tretenden Ablauf der Einwirkung des Kriechens und Schwindens“ Ar 
unterworfen ist. R 
Bei dem unter 9.31 aufgeführten Lastzustand vor der Über- 
tragung der Vorspannkräfte auf den Beton können beim Vor- 
spannen nach Erhärten des Betons unter Umständen schon erheb- 
liche Beanspruchungen auftreten, z. B. bei Brücken, wenn das Lehr- 
‚gerüst schon vor dem Spannen teilweise entfernt wird, oder bei 
Bahnschwellen, wenn sie vor dem Spannen transportiert werden. 
Für diese Lastfälle ist der Bauteil nach DIN 1045 zu bemessen. 
In der Druckzone sind die Spannungen unmittelbar nach 
dem Aufbringen der Vorspannkräfte verhältnismäßig klein, da die 
Vorspannung dem Eigengewicht entgegenwirkt. Wenn die rest-_ 


4 
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liche ständige Last und die Verkehrslast aufgebracht wird, steigt 


die Druckspannung an. Die Einwirkung des Kriechens und Schwin- 
dens führt zu einem Nachlassen der Wirkung der Vorspannung 
und erzeugt deshalb ein weiteres Anwachsen der Druckspannung. 
Im allgemeinen wird deshalb die höchste Spannung in der Druck- 
zone in dem unter 9.34 genannten Lastfall auftreten. 

In der überdrückten Zone herrscht im allgemeinen die 
höchste Druckspannung unmittelbar nach dem Aufbringen der Vor- 
spannkräfte. Das Aufbringen der restlichen ständigen Last und 
der Verkehrslast mindert die Druckspannung ab. Den gleichen Ein- 
fluß hat das Schwinden und Kriechen, so daß die höchste Zug- 
spannung bzw. die niedrigste Druckspannung unter der Höchstlast 
nach Ablauf des Schwindens und Kriechens auftritt. Aus diesem 
Grunde ist in der überdrückten Zugzone in dem Lastfall nach 9.32 
die höchste Druckspanung und nach 9,34 die höchste Zug- bzw. 
niedrigste Druckspannung zu erwarten. 

Werden die Vorspannglieder in einem Spannbett vor 
dem Erhärten des Betons gespannt, so weisen sie im allgemeinen 
in diesem Zustand die höchste Spannung auf. Beim Lösen der Ver- 
bindung der Vorspannglieder mit dem Spannbett sinkt die Span- 
nung infolge der elastischen Zusammendrückung des Betons ab. 
Beim Aufbringen weiterer Lasten steigt sie wiederum an, unter 
der Wirkung von Kriechen und Schwinden fällt sie dagegen ab. 
Für das Vorspannen nach dem Erhärten des Betons gelten die 
gleichen Gesichtspunkte, wenn man berücksichtigt, daß die einge- 
tragene Vorspannung sinngemäß dem Zustand nach dem Lösen 
der Verbindung mit dem Spannbett beim Vorspannen vor dem 
Erhärten des Betons entspricht. Die höchste Spannung in den Vor- 
spanngliedern tritt also bei Vorspannung im Spannbett meist vor 
dem Lösen der Verbindung auf (Lastfall n. 9.31). Hierfür ist nach 
Tafel VII, Zeile 43, eine erhöhte Spannung zulässig. Für den 
Zustand nach dem Lösen der Verbindungen und ebenso für Vor- 
spannung nach dem Erhärten des Betons gilt die zulässige Span- 


eeherindens auf, also in ER unter . 9,33 arten Lastfall. 
‘dem Sonderfall, daß aus besondern Umständen die Höchstlast 
e ; Hör dem Eintritt einer wesentlichen Wirkung des Schwindens und 
‚jechens noch nicht erreicht wird, kann die höchste Zugspannung 
den Vorspanngliedern auch erst in diesem späteren Zustand 

reten. Nur in diesem Sonderfall bestimmt die kleinere der 
‚8.3, ‘Tafel V, a ee Kriechzahlen einen RAR, 


ch für vorgespannte Könftrakütäen beibehalten (rel. 75). Bei 
2 vorgesehenen Berechnungsweise nach Zustand I muß also auch 
ımer nachgewiesen werden, daß bei Ausfall der Zugspannungen 
"Beton die ihnen entsprechenden Zugkräfte durch Stahleinlagen 
ernommen werden können. 
Bei Vorspannung ohne Verbund ist die nach Stadium I er- 
chnete Zugzone mit nichtvorgespannten Stahleinlagen von ent- 
echendem Querschnitt zu bewehren. Meist ergibt allerdings 
der nach 10.4 geforderte zusätzliche Nachweis für eine erhöhte 
j Last (wobei allerdings auch höhere Stahlspannungen zugelassen 
werden) den größten Querschnitt der Stahlzulagen. Durch eine 
öhung der Vorspannkraft können zu große Zusatzbewehrungen 
ermieden werden. 
_ Bei Vorspannung mit Verbund ist an sich eine entsprechende 
‚ehrung durch die Vorspannglieder im allgemeinen schon ge- 
geben. Es muß aber der Nachweis geführt werden, daß die Span- 
ung in den Vorspanngliedern den nach Zeile 44 zulässigen Höchst- 
_ wert auch dann nicht überschreitet, ‘wenn die Betonzugzone aus- 
falle und die ihr entsprechende "Zugkraft ebenfalls von diesen Vor- 
spanngliedern übernommen werden muß. Sind die Vorspann- 
glieder hierzu nicht in der Lage, müssen sie entweder verstärkt 
oder zusätzliche nichtvorgespannte Bewehrungen eingelegt werden. 
Es ist wohl selbstverständlich, daß auch bei vorgespannten Bau- 
teilen die Bewehrung‘ die Betonzugzone möglichst gleichmäßig 
durchsetzen soll. | 

‚10.41 Da bei vorgespannten Bauteilen die Zugspannungen. we- 
sentlich rascher als proportional der aufgebrachten Last ansteigen, 
sind Fälle möglich, bei denen unter Gebrauchslast noch keine Zug- 
_ spannungen, bei einer kleinen Erhöhung der Last aber schon sehr 
- hohe Zugspannungen auftreten. Um der damit verbundenen Ge- 
fahr der Rißbildung zu begegnen, soll die Zugzone entsprechend 
den bei der 1,35-fachen Last auftretenden Zugspannungen bewehrt 
werden, wobei allerdings höhere Stahlspannungen zugelassen 
werden. } 
. 10.42 Es wird auch bei vorgespannten Bauteilen angestrebt, den 
Beton an allen Stellen mit einer im Verbund liegenden Mindest- 
bewehrung zu durchsetzen. Damit soll allen jenen Beanspruchungen 
begegnet werden, die üblicherweise durch die Rechnung nicht erfaßt 
werden, z.B. ungleichmäßige Erwärmung, ungleichmäßiger Feuch- 
tigkeitsgehalt und damit verbundenes ungleichmäßiges Schwinden 
und Quellen. Nebenspannungen in der Nähe von Ecken und Last- 
_ einleitungsstellen, Wirkung der Querkontraktion usw. Bei Vor- 
spannung mit Verbund ist im allgemeinen diese Mindestbewehrung 
von selbst gegeben. Bei Vorspannung ohne Verbund dagegen soll 
durch die angegebene Forderung sichergestellt werden, daß keine 
vollkommen unbewehrten Betonquerschnitte ausgeführt werden. 

10.5 Dieser Abschnitt bringt die sinngemäße Anwendung der 
unter 10.41 aufgestellten Forderungen auf Vorspannung mit nach- 
träglichem Verbund. Die anteilige Berücksichtigung des Bei- 
trages der Vorspannglieder zur Zusatzbewehrung bei starker Bün- 
delung ‘soll unter dem Gesichtspunkt erfolgen, daß die Eisen- 
abstände nicht zu groß werden. Die Vorspannglieder sollen also 
0, zur Aufnahme der Zugspannungen nur für jenen Bereich der Be- 
, tonzugzone herangezogen werden, der den im Stahlbetonbau 
üblichen Abständen der Bewehrungseisen entspricht, wobei eine 
großzügige Auslegung dieser Forderung im allgemeinen zugestanden 
werden kann. 


a? 11.1 Bauteile mit beschränkter Vorspannung liegen hinsichtlich 
IHRES ihrer Rißsicherheit zwischen den nichtvorgespannten Bauteilen nach 
leer DIN 1045 und den Bauteilen mit voller Vorspannung. In manchen 
Fällen, bei denen an sich volle Vorspannung angestrebt wird, zeigt 
sich aber, daß dieses Ziel nur mit einer Erhöhung der Kosten 


nach Tafel „VI, Zeile An bzw. 4. Der Hacsiwerk writt im Y errei t werden kann. Di 
{ ET, Betonquersch 


‘der Verkehrslast hervorgerufenen Biegungszugspa 


höheren Zugspannungen erreicht. Sollten sich dann wirklie 


besteht, daß die Bauteile rissefrei bleiben. 


“ Zustand Gebrauchslast mit den üblichen zulässigen Spann n; 


z.B. bei einer Bogenbrücke mit Zugband, bei Ich H 


Fahrbahn als Zugband mitwirkt. Bei dem großen Q sch 
Fahrbahntafel würde die zur vollständigen Überdrü kung 


wendige Vorspannkraft außerordentlich hoch. In solchen 
soll angestrebt werden, daß die Konstruktion wenigstens unt 
Wirkung der ständigen Last dem Begriff der vollen ' 
entspricht und nur bei Wirkung der Verkehrslast - 
stigster Laststellung die für beschränkte Vorspannung. zugel: 


eine besondere Häufung ungünstiger Umstände einmal 
bilden, so besteht immer die Gewähr, daß diese sich sofort wie 
schließen, wenn die ungünstigste Stellung der Verkehrslast ie 
aufgehoben wird. i s 

11.2 Die zugelassenen Zugspannungen RE ‚bei ungefäh 
der entsprechenden Zugfestigkeit, so daß eine hohe Fern E 


— 


12.13 Es wird mit Recht als Vorteil empfunden, wenn sich 
Bauteilen der beginnende Bruch vorher anzeigt. Bei norn 
bewehrten Stahlbetonbauteilen ist dies im allgemeinen der F 
da sich nach dem Überschreiten der Streckgrenze starke Ri 
zeigen und anschließend bis zum Eintreten des wirklichen Bruc 
noch eine Laststeigerung möglich ist. Die Erfahrung hat nun 
zeigt, daß bei stark bewehrten Bauteilen, die vor Erreichen 
Streckgrenze durch Versagen der Druckzone zu Bruch gehen, 
den hochfesten Betongüten das Versagen der Druckzone vielf 
schlagartig vor sich geht. Diese Erscheinung mahnt zu einer 
sichtigen Einschätzung der Festigkeit der Betondruckzone. D 
wurde in den vorliegenden Bestimmungen Rechnung getragen. 

Der Fall der außergewöhnlich schwach bewehrten 
denen ebenfalls ein plötzlicher Bruch möglich ist, Bi in. 
Praxis kaum eine Rolle. 3 

12.2 Ursprünglich wurden vorgespannte Bauteile nur für { 


bemessen. Die Spannungsberechnung erfolgte nach Zustand I. M 
ging dabei von der Ansicht aus, daß durch die Wirkung: der \ 
spannung bei entsprechend hoher Wahl der Vorspannkraft d d 
Baustoff Beton vollkommen neue‘ Eigenschaften verliehen werd 
die es gestatten, ihn wie ein homogenes Material zu behandı 
Die Tatsache, daß auf diesem Wege bemessene Bauteile unter U 
ständen eine wesentlich niedrigere Bruchsicherheit aufweisen 
nicht vorgespannte Bauteile, die nach DIN 1045 bemessen werd 
wurde erst im Zuge der Ausarbeitung dieser Richtlinien in ihi 
vollen Bedeutung erkannt und ist der Grund für den nun gefi 
derten Nachweis der Bruchsicherheit. Je nach der Größe der V 
spannbewehrung wird die Bruchlast durch die Wirkung der V 
spannung in verschiedenem Maße beeinflußt. Wie aus den . 
schnitten 12.21—12.23 hervorgeht, ist eine nennenswerte Steigeru 
der Tragfähigkeit nur dann gegeben, wenn bei stark bewehr: 
Bauteilen erst die Vorspannung dazu führt, daß die beim Brı 
erreichbare Stahlspannung bis zur Streckgrenze gesteigert we 
kann. 

12.3 Der Sicherheitsbeiwert wird auf der Stahlseite dur 
Verhältnis zwischen Streckgrenze und zulässiger Se 
stimmt. Für die im Bauwesen üblichen Stahlsorten wird im alle 
meinen durch die Lieferwerke die Streckgrenze nicht gewährleis 
Setzt man aber die bei den üblichen Durchmessern erfahrun 
gemäß vorhandenen Mindeststreckgrenzen ein, so ergibt sich 
Sicherheitsbeiwert wie folgt: 
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Mit Ausnahme von Betonstahl II beträgt also der Sicherhei 
beiwert 1,72. Der höhere Sicherheitsbeiwert für Betonstahl Il es 
stand nur aus der Sorge, daß bei nichtvorgespannten Bauteil 
durch Ausnützung einer höheren Stahlspannung die Ricceca 
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aß bei hliähen: Be- 
Iruckzone zu klein ein- 
a Brchausand auftretenden 
großes 3 x und ach ein 


nac DIN 1045 Der üblichen 

ganz zu opfern, wurde der rechnerische 

iwert | ir vorgespannte Bauteile, die n-frei bemessen 
\ auf 1,75. abgerundet. r 

- Nachweis der Bruchsicherheit dementsprechend für 

® Last. en wird, soll dies nicht heißen, daß 


die a arg naher heilen ausgleichen. Diese 
es: nur zum ‚asringeten Teil in der Möglichkeit 


Die en liegen vor allem 

in den Were, welche der Ermittlung der Schnittkräfte 
zugrunde liegen, 

Ben Annahmen, welche der Ermittlung der Spannungen 
zugrunde liegen, 

1 den A über die Festigkeitseigenschaften der 

= Werkstoffe bei Bene 

i _ Beanspruchung, 

in den Annahmen über die Güte der Werkstoffe, 

in der Möglichkeit von Ausführungsfehlern, 

in der Rechengenauigkeit. 

nuß sich klar darüber sein, daß allen unseren Berechnungen 

men zugrunde liegen, welche eine grobe Idealisierung dar- 


. und wegen unvermeidbarer Streuungen und Fehlerquellen 


ser Wirklichkeit nur annähernd übereinstimmen. Erfahrungs- 
s entstehen Bauunfälle immer dann, wenn sich mehrere dieser 
nerheiten zufälligerweise addieren. Da bei dem Baustoff Be- 
"ei verschiedenen der angeführten Punkte eine größere Un- 
Hheit besteht, muß für ihn ein höherer Sicherheitsbeiwert ein- 
‘t werden. Die Berücksichtigung zweier ungleicher Sicherheits- 
te an einem und demselben Bauteil erscheint nur auf dem 
12.32 angegebenen Wege zwanglos möglich. ; 
Die in 12.41 angegebenen Grundlagen zur Ermittlung der 
höcherheit führen konsequent zu einem n-freien Berechnungs- 
aren. Diese Abweichung von der nach DIN 1045 üblichen Be- 
umgsweise ist dadurch bedingt, daß die Einwirkung der die 
;sannung erzeugenden Vordehnung des Stahles auf die Bruch- 
rar auf diesem Wege annähernd zutreffend beschrieben werden 
Das Spannungsdiagramm kann mit der Annahme eben- 
nder Querschnitte bei Kenntnis der Spannungsdehnungslinien 
erwendeten Werkstoffe ermittelt werden. Die Spannungsdeh- 
Hinie der Stähle ist durch die nach 3.31 vorgeschriebenen Zu- 
ıgsversuche bekannt. Für die Spannungsdehnungslinie des Be- 
rHlarf eine vereinfachende Annahme getroffen werden, welche 
ee den bekanntgewordenen Versuchswerten gewählt 
‘Die Ermittlung der genauen Spannungsdehnungslinie für jede 
ne Betonsorte ist im allgemeinen nicht einfach. Wenn man die 
che berücksichtigt, daß die Eigenschaften des Betons auch 
r Baustelle durch eine Reihe von Faktoren beeinflußt werden 
leshalb Schwankungen unvermeidlich sind, erscheint es zweck- 
;er, von dem angegebenen Mittelwert auszugehen, um so 
als die möglichen Unsicherheiten durch die Wahl des höheren 
rheitsbeiwertes für Beton gedeckt sind. 
in Abb. 4 dargestellte Spannungsdehnungslinie weist für alle 
güten die gleiche Bruchstauchung auf. Der angegebene Wert 
‚8% ist noch etwas umstritten, und man findet in der Lite- 
auch verschiedentlich wesentlich höhere Angaben. Es besteht 
die begründete Vermutung, daß diese höheren Werte nur auf 
unterschiedlichen Versuchsdurchführung beruhen. Der Beton 
unter Umständen im plastischen Bereich verhältnismäßig 
"Stauchungen mitmachen, ehe Risse deutlich sichtbar werden. 


‚ ist was sich meist durch einen deutlichen Abfall der Druckspannungen ö 
man jene 


Versuchsdurchführung schon zum Bruche führen würde, Auf 6 


) Wir ie keit ist aber das innere ‚Gefüge schon früher zerstört, 


anzeigt. Es ist nicht richtig, wenn man diese größeren Stauchun 
werte der Berechnung der Bruchsicherheit zugrunde legt, da de 
schon früher eintretende Auflockerung des Gefüges bei langsamer 


‚aber auch ein. 
größeren Spannungsbereich. Deshalb wird seine Bruchstauchu. 
ungefähr gleich groß wie bei weniger festem Beton mit ‚ein 
niedrigeren Formänderungsmodul und einem kleineren Spannungs 
bereich. Zum Studium dieser Frage sind neue Forschungsarbeit 
eingeleitet, und erst nach Abschluß dieser Versuche wird die Fe 
stellung möglich sein, ob unter Umständen doch eine Abstufun 
der Bruchstauchung für die verschiedenen Betongüten und unter“ 
Umständen auch für verschiedene Beanspruchungsarten notwendig 
ist. Aller Wahrscheinlicheit nach wird sich aber diese Abstufu: 
in verhältnismäßig engen Grenzen bewegen. ee 
Die Spennoneelchannzilinie nach Abb. 4 ist durch den. ee Br; 
Spannungswert 2/3 Wp gekennzeichnet. Damit wird ausgedrückt, v7 
daß die Spannungsdehnungslinie zur Berücksichtigung der größer n 
Streuung der Festigkeiten im Beton vorsichtigerweise einer auf 
?/3 ermäßigten Betongüte entsprechen soll. Die Festlegung von Wp 
als ‚maximale Spannung erscheint willkürlich. Die Di 


derzeit a lebhaft im Gange. Hierzu wird in der Erle 
zu 12.53 Stellung genommen. Bei einem Rechteckquerschnitt ergibt 
sich nach der angegebenen Spannungsdehnungslinie unter der 
Voraussetzung ebenbleibender Querschnitte der Inhalt der Bie- 
gungsdruckzone zu rund 0,52 WyFya. : Die in 12.53 angegebene 
Gleichung (3) führt zu 0,55 Wp Fpa, also fast dem gleichen Wert. 

Bei der Anwendung von gegebenenfalls auf dem Versuchswege 
direkt bestimmten Spannungsdehnungslinien muß man sich klar 
darüber sein, daß die an einem zentrisch gedrückten Prisma ge- 
wonnene Spannungsdehnungslinie nicht unbedingt mit der Span- 
nungsdehnungslinie einer exzentrisch beanspruchten Biegungs- 
druckzone übereinstimmen muß. Es ist he wohl möglich, daß 


an der Randfaser, sondern in einigem Abstand davon im Innern 
des Betonquerschnittes auftreten, also an einer Stelle, an welcher Fe 
die Querdehnung des Betons behindert ist. Die eingeleiteten Ver 
suche sollen ebenfalls dazu dienen, diese Verhältnisse genau zu 
studieren. Bis zu einer endgültigen Klärung dieser Frage erscheint 
es deshalb zweckmäßig, von einer vereinfachten Form der Span: 
nungsdehnungslinie auszugehen, die nach der bisher auf dem Ver 
suchswege gewonnenen Kenntnis genügend sichere Werte liefert. 

12.51 Beim Nachweis der Bruchsicherheit auf Grund von Ver- 5 

suchen ist zu berücksichtigen, daß die Bruchsicherheit für den Fall 
nachgewiesen werden muß, daß die Werkstoffe die Mindestfestig- 
keiten aufweisen. Im allgemeinen trifft dies nicht zu, da ohne 
besondere Auswahl sowohl die Festigkeit der Stähle wie auch des 
Betons von dem angestrebten Wert abweicht. Auch der Einfluß 
des Kriechens und Schwindens entspricht bei den Versuchsstücken 
nur in besonderen Fällen den später zu erwartenden Verhältnissen. 
Aus diesem Grunde erscheint im allgemeinen die graphische oder 
rechnerische Ermittlung der Bruchsicherheit zweckmäßig, die es 
ermöglicht, die ungünstigsten Verhältnisse an allen Stellen gleich- 
zeitig zu berücksichtigen. Der Nachweis auf dem Versuchswege 
wird deshalb vor allem jenen Fällen vorbehalten bleiben, welche 
einer Rechnung schwer zugänglich sind. 

12.53 Die Meinungen darüber, ob bei der Bestimmung der 
Festigkeit der Biegungsdruckzone von der Würfelfestigkeit oder 
von der Prismenfestigkeit ausgegangen werden soll, gehen derzeit 
noch weit auseinander. Dieser Streit hat aber nur solange Be- 
deutung, als man von der bisher in den Bestimmungen festgelegten 
Anschauung ausgeht, daß das Verhältnis zwischen Prismendruck- 
festigkeit und Würfelfestigkeit mit steigender Betongüte stark ab- 
sinkt. Neue Versuche lassen jedoch vermuten, daß dieses 'Ver- 
hältnis aller Wahrscheinlichkeit nach entweder konstant ist oder 
nur in verhältnismäßig geringen Grenzen (etwa zwischen 0,75 
und 0,90) schwankt. Unter dieser Voraussetzung, die jetzt 
durch neue Versuche nachgeprüft werden soll, ist es aber für die 


£ 


w elcher Bezugsgröße man ausgeht. Da aber die Würfelfestigkeit 
wesentlich einfacher zu bestimmen ist als die Prismenfestigkeit, 
; wurde bei der vorliegenden Fassung die Würfelfestigkeit als Aus- 
Be ga spunkt gewählt. Die bei vielen Versuchen nachträglich vor- 
n immene rechnerische Nachprüfung hat auch ergeben, daß man 
| mit dieser Annahme die wirkliche Festigkeit der Biegungsdruck- 
rom jedenfalls für den Bereich der für Vorspannung. zugelassenen 


ann. 
je 12.5 55 Der Schwerpunkt der Betondruckspannungen liegt im all- 
gemeinen etwas höher als der Schwerpunkt der Betondruckzone, 
nach dem Rande zu höhere Spannungen wirken als in der Nähe 
r Nullinie. In der Nähe des Bruchzustandes weicht aber die 
annungsverteilung in der Betondruckzone mit Sicherheit von 
r bei Stahlbetonbauteilen nach DIN 1045 üblichen Annahme der 
_ Dreiecksform ab und nähert sich mehr einer abgerundeten Recht- 
 ecksform. Die zugelassene Vereinfachung entspricht der Recht- 
ecksform. Der Hebelarm der inneren Kräfte wird dementsprechend 
twas zu klein angenommen, so daß diese Vereinfachung auf der 
sicheren Seite liegt. 
12.61 Die Vordehnung des Stahles, welche der Wirkung der 
rspannung entspricht, kann nur aus einem Belastungszustand 
ermittelt werden, bei dem der Beton längs der Vorspannglieder 
spannungslos ist. Beim Vorspannen vor dem Erhärten des Betons' 
st dieser Belastungszustand im Spannbett, vor dem Lösen der 
'erbindung der Vorspannglieder mit den Widerlagern, gegeben. 
FR Bei Vorspannung nach dem Erhärten des Betons muß die zu dieser 
HE Dehnung gehörige Stahlspannung rechnerisch ermittelt werden. 
87 "Sie entspricht der fiktiven Stahlspannung, welche entstehen würde, 
Be wenn der Bauteil ebenfalls in einem Spannbett hergestellt würde. 
Bei nicht geradlinig geführten Vorspanngliedern muß man dabei 
von der Annahme ausgehen, daß die Umlenkungskräfte vom 
 Spannbett aufgenommen werden können. 
12.63 Die Annahme, daß die vorgespannten. and nichtvorge- 
_ spannten Bewehrungen gleichzeitig die der Streckgrenze ent- 
sprechende Stahlspannung aufweisen können, geht von der Tatsache 
aus, daß die nichtvorgespannten Stahleinlagen wesentlich höhere 
_ Bruchdehnungen aufweisen als die vorgespannten Stahleinlagen. 
Bei der Belastung bis zum Bruch wird im allgemeinen die Streck- 
grenze zuerst in den nichtvorgespannten Stahleinlagen erreicht 
werden. Die Stahlspannung dieser Bewehrungen wird bei weiterer 
Laststeigerung dann annähernd konstant bleiben, bis nach einem 
_ geringfügigen weiteren Anwachsen der Dehnung die Streckgrenze 
auch in den vorgespannten Stäben erreicht wird. 

12.7 Bei Vorspannung mit Verbund kann bei Einhaltung der 
"zugelassenen Haftspannungen von der Annahme ausgegangen 
werden, daß keine Verschiebung zwischen Stahl und Beton erfolgt, 

_ obwohl sich für benachbarte Querschnitte verschieden hohe Stahl- 
spannungen ergeben. Für den Nachweis der Bruchsicherheit genügt 
‚es dann, nur den ungünstigsten Querschnitt zu untersuchen. Form- 
gebung und Schnittkräfte der ‚benachbarten Querschnitte haben 
keinen Einfluß auf das Bruchbild des Bruchquerschnittes. 

Bei Vorspannung ohne Verbund sind die Verhältnisse grund- 
sätzlich anders. Die Dehnung der nicht im Verbund liegenden 
Vorspannglieder wird durch die Schnittkräfte und Formänderungen 
sämtlicher Querschnitte des Bauteiles beeinflußt und kann deshalb 
nicht mehr allein aus der Annahme ebenbleibender Querschnitte 
bestimmt werden. Die im Bruchzustand auftretende Stahlzug- 
spannung wird durch den gesamten Beanspruchungszustand des 
Bauwerkes bestimmt und wird in starkem Maße durch die dabei 
auftretenden Formänderungen der Betondruckzone beeinflußt. Der 
Beton wird sich in der Nähe des Bruchquerschnittes schon im plasti- 

i schen Bereich befinden, während er an anderen Stellen unter der 

Ru Ni Wirkung der dort vorhandenen niedrigeren Spannungen sich noch 

ß elastisch verhält. Es ist deshalb außerordentlich schwierig, die im 

Bruchzustand auftretende Stahlzugspannung genau zu bestimmen, 

Es ist notwendig, diese Verhältnisse durch eingehende Versuche 

noch weiter zu klären. Bis diese Klärung erfolgt ist, kann von 
der. angegebenen vereinfachenden Annahme ausgegangen werden, 
welche die Tatsache berücksichtigt, daß bei einem örtlichen An- 
wachsen der Dehnung in der Betonzugzone die Nullinie sehr rasch 


Er 
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bare eines bestimmten Sichsrherisbehwerteh gleichgültig, von 
her Bezugsgröße man ausgeht, da sich bei konstantem Ver 
nis nur ein anderer konstanter Faktor ergibt, je nachdem, von | 


Rh Druckwi r 
‚große örtliche Dehnung ist. immer "dann 'gege ben, 


- Betongüten in vollständig zufriedenstellender Weise wiedergeben. 


nichtvorgespannten Bewehrung der Zugzone. die St reckgrer € 
reicht wird. Aus diesem Grunde wird die im Vorspannglied 1 
liche Spannungserhöhung vom Zustand. Gebrauchslast. bis zum 
stand Bruchlast zu einem Bruchteil der APRE UN des ni 
vorgespannten Stahles eingesetzt. er 


12.81 Bei vorgespannten Druckgliedern wird unter der Ein 
kung der gedachten Bruchlast die Spannung in dem Vorspai g 
eemeßler, da sich unter der Druckstauchung des Betons das Dı 
glied verkürzt. Bei Anwendung hoher Stahlspannungen in den 
spanngliedern entspricht die Vorspannung einer Stahldehnung 
rund 5 %o, die Bruchstauchung des Betons liegt dagegen nur 
Größenordnung von 2%. Die Vorspannung wird also im Bri 
zustand bei Anwendung hoher Stahlspannungen nicht vollkomı 
abgebaut, so daß die Bruchlast kleiner ausfällt als bei nicht 
gespannten Druckgliedern gleichen Querschnittes. Die genaue 
rücksichtigung dieser Abminderung ist verhältnismäßig einf 
führt aber zu einer längeren Formel. Vergleichsrechnungen ha 
ergeben, daß die angegebene einfache Formel die wirklichen E 
hältnisse genügend genau berücksichtigt. 

12.9 Bei Querschnitten, die nachträglich durch Anbetonieren 
gänzt werden, ergibt sich in den meisten Fällen nach dem Erhäi 
des Ergänzungsbetons ein Spannungsunterschied zwischen dem al 
und dem neuen Beton. Dieser Spannungsunterschied wird ul 
der Wirkung des Schwindens der verschieden alten Betone 
vergrößert, unter der Wirkung des Kriechens dagegen Be 
verkleinert. Er entspricht einem verhältnismäßig kleinen Dehnur 
unterschied. Bei Belastung bis zum Bruch wird der zu die 
Dehnungsunterschied gehörige Spannungsunterschied durh 
beim Erreichen des plastischen Bereiches eintretenden Abfall 
Formänderungsmoduls wesentlich verkleinert. Außerdem wer 
alle bei der Steigerung der Last bis zum Bruchzustand auftreten: 
Spannungen vom Gesamtquerschnitt aufgenommen. Beispielsw 
kann angenommen werden, daß ein Spannungsunterschied 
40 kg/cm? durch die Wirkung des Kriechens und Schwind 
auf 30 kg/cm? und bei Erreichung des plastischen Bereiches { 
15 kg/cm? abgemindert wird. Bei einem B450 hat dieser kle 
Spannungsunterschied auf die Bruchlast auch rechnerisch 
mehr einen Einfluß. Vorliegende Versuchswerte haben aber geze 
daß in Wirklichkeit der Einfluß überhaupt nicht mehr feststelll 
ist, so daß nachträglich ergänzte Querschnitte beim Nachweis ı 
Bruchsicherheit genau wie Querschnitte behandelt werden könı 
die in einem Zuge hergestellt werden. Selbstverständlich ist 3 
der Nachweis der Bruchsicherheit nicht nur für den Endzusta 
sondern auch für den vorübergehenden Bauzustand vor der 
gänzung des Querschnittes durchzuführen. 


13.1 Diese Fassung berücksichtigt die Tatsache, daß die Sch 
spannung ein yallkfeficher Rechnungswert ist, der nur von & 
Richtung des Koordinatensystems abhängt. Maßgebend sind deshi 
nicht die rechnerischen Schubspannungen, sondern die schief 
Hauptzugspannungen. : 

J3.3 Die unter Gebrauchslast zulässigen schiefen Hauptzi 
spannungen sind für volle Vorspannung gleich hoch gewählt % 
die bei üblichen Stahlbetonbauten ohne Nachweis der Schubsid 
rung zulässigen Schubspannungen. Bei Einhaltuug dieser Spannun 
werte sind erfahrungsgemäß Haarrisse mit großer Sicherheit A| 
geschlossen. Bei beschränkter Vorspannung wurden etwas höhe 
Werte zugelassen, die ungefähr dreiviertel der Zugfestigkeit & 
Betons unter zentrischem Zug entsprechen. Die unter Gebraue 
last zulässigen Haftspannungen entsprechen den für übliche Sta 
betonbauteile gültigen Werten. 

13.4 Auch für die Schubsicherung ist ein Nachweis der Bru 
sicherheit erforderlich. Im Zustand Gebrauchslast werden die s 
fen Hauptzugspannungen durch die Wirkung der Vorspan 
stark ermäßigt. Bei Steigerung der Last bis zum Bruchzus 
steigen aber diese ermäßigten Spannungen rascher als proporti 
an. Durch den Nachweis für den Lastfall Bruchlast nach 12.31 
diesem Umstand Rechnung getragen. : 

Die Werte für die maximal zulässigen Hauptzugspannungen 
den so gewählt, daß bei vorgespannten Bauteilen im Zustand Brı 
last keine größeren Spannungen entstehen können als bei ni 


s re enden Grenzwerte unter 
Bauteile nach DIN 1045. 


= 


"Grunde immer dann gefordert, wenn die 
bei vorgespannten Bauteilen auftretenden 
‚gleich groß were wie bei nichtvorgespannten 
gleichen Erwägungen. gelten für die Festsetzungen 
nnungen im Zustand Bruchlast. Bei der Ermittlung der 
ungen muß selbstverständlich die Tatsache berück- 
den, daß diese längs. des Vorspanngliedes verschiedene 
sen "können. Sie sind also auf dem üblichen Wege 


BE der Zugkraft für die Susehien Schnitte zu be- 
ae Ü 
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icht geradlinig geführten Vorapanbrliedem i ist zu beachten, 
ich wie bei Stahlbetonbalken mit Schrägen infolge der 
r Kräfte die Stelle der größten Schubspannung und der 
aftspannung nicht mit der Stelle der größten Querkraft 
:menfallen muß. 

- Die Verankerung durch Schlesfen hat sich als ein del 
aäßiges Mittel erwiesen. In welchem Maße die durdr die 


‚ist durch Versuche noch nicht genügend geklärt. Die an- 
ne zulässige Spannungserhöhung von 15 % liegt aber wohl 
er sicheren Seite. Es erscheint möglich, daß nach näherer 
5 dieses Problem durch Versuche dieser Wert noch erhöht 
kann. 

Eiie Wahl der zulässigen Lochleibungsspannung liegen, vor 
bei hochfestem Beton, ebenfalls noch keine ausreichenden 
sche vor. Die zulässigen Spannungen wurden aus Versuchen 
-itet, die mit normalen Betongüten angestellt wurden (vgl. 
Wästlund „Untersuchungen für Bewehrung von winkelförmigen 
oetonkonstruktionen“**). 


= Die mit Verankerung durch Haftung und Reibung vor- 
len Erfahrungen mahnen zur Vorsicht, da verschiedentlich 
stellt wurde, daß im Laufe von Jahren ein stärkerer Ab- 
er Vorspannkraft eintrat, als allein aus der Wirkung der 
Kriechen und Schwinden entstandenen Verkürzung des 
ragwerkes zu erwarten war. Dies gilt vor allem für glatte 
«€. Die Verankerungskraft wird in diesem Falle sehr stark 
‘die Reibung beeinflußt, welche unter der Wirkung eines 
Querdruckes in der Nähe der Enden entsteht. Dieser 
!ruck entsteht durch die Querdehnung des Stahles nach dem 
der Verbindung der Vorspanndrähte mit den Widerlagern 
pannbettes. Dem Querdruck entspricht eine hohe örtliche 
ıgspannung im Beton, welche unter der Einwirkung des Krie- 
vor allem dann stark abgebaut wird, wenn das Lösen im 
rı Alter erfolgt. Dadurch werden die Reibungskräfte so stark 
dert, daß ein Gleiten eintritt. Durch eine Verformung oder 
ierung der Oberfläche der Drähte können die Verhältnisse 
ssert werden. Es ist aber in jedem Falle notwendig, durch 
«chende Versuche, die auch den Einfluß des zeitbedingten 
nens berücksichtigen, eine eindeutige Klärung herbeizuführen, 
‚e Stahlspannung mit Sicherheit noch nach Jahren vorhanden 
Dabei ist unter Umständen auch die Einwirkung von Er- 
serungen auf die Reibung zu berücksichtigen. 
‚der Nähe der Enden. der auf diese Weise verankerten Vor- 
‚glieder muß die Zugkraft im Stahl auf Null abfallen. Es 
Ilt also der günstige Einfluß der Vorspannung auf die schiefen 
tzugspannungen gerade an einer Stelle, an der im allgemeinen 
-ößten Schubspannungen auftreten. Aus diesem Grunde wurde 
‚ersuchen vielfach beobachtet, daß bei Bauteilen, die auf diese 
‘orgespannt wurden, der Bruch durch Überwindung der Schub- 
keit eintrat. > 
5 Die Bemessung der Verankerung müßte eigentlich für 


Zustand Bruchlast durchgeführt werden, wobei als zulässige. 


‚ungswerte die Bruchspannungen einzusetzen wären. Es ist 
‘einfacher, die Bemessung auf dem angegebenen Wege für 
Aktive Kraft durchzuführen, wobei als zulässige Spannungen 
ach den jeweils zuständigen Bestimmungen vorgeschriebenen 
ıungwerte einzusetzen sind, also z. B. für Stahlbauteile die 


'B. u. E. 35 (1936), Heft13, s. 222-227. 


Sch: ıbsicherung durch Bewehrung 


‚steigerung bis zur Bruchlast diese Spannungen infolge der Wirkung | 


nung in den Vorspanngliedern hervorgerufene Zusatzspannung Festigkeitswerten gewahrt 


die Bruchfestigkeit des Vorspanngliedes abmindernd aus- . 


‚niedriger als dieser Wert, so wird die Streckgrenze, liegt es höher, 


Werte nach DIN 1050 oder für die RG hinter de 
Ankerplatten die Werte nach den Richtlinien Tafel VIII, Zeile 
und 10. | 

Es ist leicht einzusehen, daß dadurch ebenfalls an allen Ste 
der Verankerungskonstruktion die verlangte Sicherheit gewähr 
leistet wird. Im Zustand Gebrauchslast sind in den Vorspann- 
gliedern sehr hohe Spannungen zugelassen, da bei einer Las 


der Vorspannung wesentlich langsamer als proportional anwachsen. 
Aus dem gleichen Grunde können für den Zustand Gebrauchslast 
bei der Verankerungskonstruktion erhöhte Spannungen zugelassen 
werden. Da nun die Verankerungskonstruktionen auf die verschi k 
densten Arten durchgeführt werden können, wäre es sehr um- 

ständlich gewesen, für alle diese Möglichkeiten erhöhte zulässige "rs 
Spannungen anzugeben. Es erschien deshalb einfacher, von einer 
fiktiven reduzierten Kraft auszugehen und die Bemessung mit den &= 
üblichen, in den jeweils zutreffenden Bestimmungen angegeben 
Spannungswerten durchzuführen. k 

16.15 Die Begrenzung der zulässigen Spannungen in den Vorl 

spanngliedern wurde so gewählt, daß im Zustand Gebrauchslast 
auf jeden Fall ein genügender Abstand von den kennzeichnenden 
bleibt. Der niedrigere der beiden 
Werte ist zu wählen. Liegt die Streckgrenze bei rd. 75% der Zug- 
festigkeit, so ergeben beide Grenzen die gleiche zulässige Span- 
nung. Liegt das Verhältnis von Streckgrenze zur Zugfestigkeit 


% 


so wird die Zugfestigkeit des Stahles maßgebend für die Wahl dr 
zulässigen Spannungen. Für den vorübergehenden Zustand im 
Spannbett vor dem Lösen der Verbindung mit dem Widerlager 
wurde eine höhere Spannung zugelassen. Dieser Zustand ist im E 


allgemeinen nur von kurzer Dauer und stellt bis zu einem ge- 
wissen Grade eine Werkstoffprüfung dar. Versagt der Stahl im 
Spannbett, so kann er noch rechtzeitig ausgewechselt werden. g 
Natürlich sind solche Vorfälle unerwünscht und vielfach auh mit 
einer Gefährdung der Arbeiter verbunden. Deshalb wird eine 
noch höhere Ausnützung der Stahlspannung im Spannbett nur in Be 


besonderen Fällen auf Grund einer besonderen Zulassung zuge- 
standen, wenn eine so große Gleichmäßigkeit der Stahleigen- 
schaften nachgewiesen werden kann, daß der Bruch von Vorspann- 
gliedern im Spannbett ausgeschlossen erscheint. 

16.3 Die Angaben über Teilbelastung stimmen in den Grund- 
zügen mit den in DIN 1045 enthaltenen Angaben überein. Be- 
züglich der Verteilungsfläche Fı mußten indessen ergänzende An- 
gaben aufgenommen werden, da eine zu weitherzige Auslegung der 
Angaben in DIN 1045 vermieden werden muß. Durch die For- 
derung, daß. der Schwerpunkt der Verteilungsfläche Fi mit dem 
Schwerpunkt der Übertragungsfläche F zusammenfallen soll, wird 
vermieden, daß in der Nähe des Querschnittsrandes zu große Teil- 
belastungen auftreten können. 

Tafel VII: 

Es dürfte die nachfolgende Zusammenstellung von Interesse sein, 
aus welcher sich ergibt, auf welchem Wege die zulässigeh Spannun- 
gen festgelegt wurden: 


Fe 


Beton auf Druck 
1. In der Druckzone unter Gebrauchslast 
Die in Zeile 14 angegebenen Spannungen stimmen mit 
den in DIN 1045 bzw. DIN 4225 angegebenen Werten 
überein. 
2. In der überdrückten Zugzone unter Gebrauchslast 
Die in Zeile 5—8 angegebenen Spannungen sind gegen- 
über den in der Druckzone nach Zeile 1-4 zulässigen 
Spannungen im: Verhältnis 4:3 erhöht. 
3. Auflagerquader und Beton unter Ankerplatten 
Die Spannungen nach Zeile 9 und 10 entsprechen eben- 
falls DIN 1045 bzw. DIN 4225. 
Beton auf Zug 
1. Bei voller Vorspannung unter Gebrauchslast 


Zeile 11 . . » . ...0,75 der zentr. Zugfestigkeit 
ENTE Ra 
ar 7. 20,50°derzzentr. Zugfestigkeit 
„ 14... 0... ...0,40 der Biegezugfestigkeit 
NEslo 0,50 der Biegezugfestigkeit 
„ 16 ........ 0,50 der Biegezugfestigkeit 
Fr Ta 0,60 der Biegezugfestigkeit 


2. Bei eh Vorspannung unter. Gebrauchslast 5 22.80 
Zeile 18° “2020... 1,00 der Biegezugfestigkeit al 


9. a Bye scarn. 0 0,75”der "zentr: "Zugtertigkakt, yınys Die in ae 33-38 an 
2420 220220. 0,75 der Biegezugfestigkeit dem Sicherheitsbeiwert 1,7 
m 2l 22.020.090 der Biegezugfestigkeit N 


‚bzw. DIN 4225 festgelegten Der 


2. sr 1,00 der zehtr, Zugfestigkeit EN ER j . 

N Be SER, 70,85, der Biegezugfestigkeit BE he 73 ern RUE Lochleibung 
som 24 2 2.2.0. ‚1,00. der Biegezugfestigkeit RI RE N 0,50 der 
025 ...2.2.. 1,00 der Biegezugfestigkeit 4 EN A 


‚Beton auf Schub j 


20 der BITTEN 


ER ‘in Zeile4l und 2 RR Woran "entsp: pre 


hub. oder schiefe Hauptzugspannung unter Gebrauchslast og 
1. Bei voller "Vorspannung DIN 1045 bzw. DIN 4225... ch Du en. 3, Sal 
"Die in Zeile 27—29 angegebenen Spannungen stimmen Br | Stahl auf Zug. Fi Sn > 


mit DIN 1045 bzw. DIN 4225 üb } ne 
1.2 m TRETEN Re Die EEE? für Zeile 43 und 44 ergibt sich. ‚aus der Ti 
TE RE 0,75 der zentr. Zugfestigkeit, - Zeile 46-48 entspricht den zulässigen Stahlpannungen 


Lak ae 0, TOLder zentr. Zugfestigkeit DIN 1045 bzw. DIN 4225. 
»' 32... ...4..0,90 der zentr. Zugfestigkeit % Die Zeilen 3951 entsprechen der ER ger 
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> Betonschalplattenbauweise. | E: 
Von Dr.-Ing. Hans Kaufmann, Frankfurt a.M. 


D e schwierigen Nachkriegsverhältnisse i in der Bauwirtschaft, der _ Montagevorrichtung dient zum Aufstellen der Platten. und 
große Mangel an Facharbeitern, an Holz und an Stahl hatten die ihrer Unterstützung während des Einbringens des Füllbetons. 


lipp Holzmann Aktiengesellschaft bereits vor einigen Jahren Die mit durchlaufenden Stoß- und Lagerfugen hochkant 
ranlaßt, eine neue Betonschalplattenbauart!) anzuwenden, die stellten Betonplatten verleihen der Schalplattenwand ein k 
n ihrem Dipl.-Ing. Heinrich Müller, Mannheim, entwickelt wor- gut gegliedertes Bild; die Ausdruckslosigkeit und Nüchternl 
der sonst üblichen Betonflächen werden vermieden. Werden b 
Planen und Entwerfen von Bauten von vornherein die Fir 
der Bauweise berücksichtigt und die Schalplatten als künstlerie 
Element benützt, so wird eine einwandfreie Fassadengestali 
erreicht (Abb. 2) und Babe noch ein besonderer wirtschaftlic 


‚Vorteil erzielt. ET 
ET RED, a 
ii | 


Abb. 3. Probekörper mit verschiedener ee ar % re en. 
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Herstellung der Platten. = 
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Die ursprüngliche Plattenabmessung von 25 cm Breite und 50 
Höhe ist später auf 40 X 70 vergrößert worden, da sich heraus 
stellt hat, daß diese größeren Platten sowohl in der Herstellung 2 
auch beim Einbau wirtschaftlicher sind. Sie wiegen bei einer mi 
leren Dicke von fast 6cm je nach der Rohwichte der Betonzuschl 
stoffe 25 bis 32 kg. Die Anwendung einer noch wesentlich größe; 
Form ist wegen des höheren Gewichtes nicht zu empfehlen, 
schwerere Platten nicht mehr von einem Mann bequem bewegt & 
eingebaut werden können. 


= Fi 


‚Abb. 1. 


20 8 Mr 
ebganrkbauteni in Betonschalplattenbauart. Ludwig-Frank-Siedlung, 


Mannheim, 


Abb. 4. Leibungsplatte 


für Fenster und Türen. 


" Bei dieser Bauart, die bisher bei größeren Industriebauten und 
auch im Wohnungsbau mit gutem Erfolg angewendet worden ist 
(Abb. 1), wird der Beton nicht zwischen Holz- oder Stahlschalung, 


sondern zwischen plattenförmige Fertigbetonteile geschüttet, die 


G 


ek En BI 
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kn 5 im Betonkörper verbleiben und dessen Ansichtsfläche bilden. Die | S 
NE auf der in die Wand einbindenden Seite schwalbenschwanzförmi Ne az 
X 8 4 
5 ausgebildeten Platten können aus Schwer- oder Leichtbeton her- - I 


gestellt werden. Bei Verwendung von Außenwandplatten mit Vor- a > er? Eckenausbildung. 


He satzbeton wird der Außenputz erspart. Eine äußerst einfache Um nachzuweisen, daß die Platten durch die wa e 


Ä 1365 1) Die Betonschalplattenbauart System nn ist zum Patent angemeldet formige Formgebung unddie Rauhigkeit ihrer Rückseite mit 
ER I in, Füllbeton unlösbar verbunden sind, wurden im Jahre 1948 
Et Neue Bauwelt 1949, 5. 338 bis 340: Wandstücken eingehende Druckversuche dürchgeführt. I 


Der Eisenbahnbau 1949, S. 128 bis 132, Probekörper erhielten eine Verkleidung mit Betonschalplatt 


verschiedene Arten (Abb.3). Der Zementgehalt der Platten 
8 150 kg/m?, der des Füllbetons 80 und 120 kg/m. Als Zu- 
3stoff wurde Ziegelsplitt 3/7 mm gewählt. Die Versuche er- 
ı ausreichende Druckfestigkeit; der Verbund zwischen Schal- 
>n und Füllbeton erwies sich als so innig, daß eine mit 
aschalplatten verkleidete Mauer als einheitlicher Körper an- 
en werden kann. Auch bei der Prüfung von zwei 2,80 m 
ı Wänden mit Betonschalplatten durch die Materialprüfungs- 
It der Technischen Hochschule Stuttgart im April v. J. wurden 
ichende Druckfestigkeiten erzielt. tes 

r die im Rüttelverfahren gefertigten Platten kann jeder für 
ı geeignete Zuschlagstoff verwendet werden. Die Innenplatten 
en im Hinblick auf Wärmedämmung und Nagelbarkeit zweck- 


zerweise aus Leichtbeton mit Kesselschlacken, Ziegelsplitt oder _ 


nbims hergestellt. Die Außenplatten sollten mit einem min- 
ns 10 mm dicken Vorsatzbeton versehen werden. Dadurch 
ten sie eine große Widerstandsfähigkeit gegen mechanische 
spruchung und Witterungseinflüsse. 


fangs wurden die Platten ausschließlih fabrikmäßig 
'ertigt. Es hat sich jedoch herausgestellt, daß bei größeren 
»n die Herstellung auf der Baustelle selbst vorteil- 
hafter ist. In einem 
einfachen Gerät, das 
aus einem Rahmen 
und einer eisernen 
Unterlagsplatte be- 
steht, wird die Be- 
tonschalplatte lie- 
gend angefertigt. Der 
i Misch- 


maschine herge- 


in einer 


stellte Beton wird 
von Hand in die 
Form eingebracht, 


abgeglichen und ge- 
rüttelt und dann die 
Schalplatte auf dem 
Unterlagsblech zum 
Stapelplatz. beför- 
dert. Bei dieser Her- 
stellungsart ist auch 
die Anbringung einer 
Vorsatzbetonschicht 
möglich. Allerdings 
liegen die mit Hilfe 
solchen einfachen. Vorrichtung erzielbaren Tagesleistungen 
ger als in gut eingerichteten Plattenfabriken. 

er den Wandplatten sind für die Ausbildung von Ecken, 
»r- und Türanschlägen und von Pfeilervorlagen Sonderplatten 
‚kelt worden. Die in Abb.4 dargestellte Leibungsplatte für 
r und Türen, beispielsweise in der Größe 40 X 70 cm und 
cm dicker Leibung, erhält an den bezeichneten Stellen Vor- 
ton. Ist das Maß der Fensterbreite nicht durch das Breiten- 


IE Abb. 7. 


Einbauvorrichtung. 


Abb. 2. Fassadengestaltung mit Betonschalplatten. (Entwurf der Architekten Schrakenf 
und Sandreuther. Durch verschiedenartige Behandlung der Fugen wirken 4 Platten wie eine.) 
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maß der Platte teilbar, so kann durch Ein- 
fügen einer Ausgleichsplatte oder einer 
Leibungsplatte von geringerer Breite jedes 
gewünschte Maß erreicht werden. Ent- 
sprechend den Leibungsplatten werden 
auch Sturzplatten 40 X 70 oder 40 X 35 
mit einem 8cm dicken Anschlag hergestellt 
(Abb. 5). | 
Mit den Leibungsplatten können Ecken 
(Abb. 6) und Pfeilervorlagen ausgebildet 
werden. Aussparungen für Rohrleitungen 
aller Art werden durch Einlagen von Leisten 
und Kanthölzern zwischen den Stoßfugen 
der Innenplatten hergestellt. 


Da durch die Anfertigung von Sonder- 
platten eine gewisse Verteuerung eintritt, 
sollen bereits beim Entwurf Platten mit 
abweichenden Maßen möglichst vermieden 
werden. 


Einbau der Platten und Einbringen des Füllbetons. 


Seit einiger Zeit wird für den Einbau der Platten folgende prak- 
tische, beliebig oft verwendbare Vorrichtung benützt (Abb. 7): 
In den Füllbeton werden Rohrpfosten einbetoniert, gegen die ein 
Winkeleisenpaar mit Hilfe von Holzkeilen in Höhe der waage- 
rechten Plattenfugen abgestützt wird. Die der jeweiligen Wand- 
dicke entsprechende Entfernung zwischen Außen- und Innenplatten 
wird durch Abstandhalter aus Flacheisen gesichert, die mit Schrau- 
benbolzen oder Dornen an den Winkeln befestigt werden. Auf die 
Winkeleisenlehren aufgeschweißte Nocken gewährleisten ein ein- 
wandfreies Ausrichten der Platten. Nach dem Abbinden des einge- 
brachten Betons werden sowohl die Rohrpfosten als auch die Ab- 
standhalter gezogen. Da die Handhabung der Montagerahmen 
äußerst einfach ist, können die Platten mit geringem Einsatz von 
Facharbeitern eingebaut werden. 


Nach dem Versetzen einer Plattenreihe wird der Füllbeton in 


‚schwach plastischem Zustand bis dicht unter Oberkante Platten 


eingebracht, nachdem die Platten selbstverständlich vorher gut an- 
genäßt worden sind; denn es muß im Hinblick auf die porige Struk- 
tur des Schüttbetons vermieden werden, daß ihm das für. die 
Erhärtung erforderliche Wasser vorzeitig entzogen wird. 


Die Verdichtung des Füllbetons ist nur an den schwalben- 
schwanzförmigen Verzahnungen zwischen den senkrechten Platten- 
fugen durch Stochern notwendig. 


Der Zementgehalt des Füllbetons kann sehr niedrig gehalten 
werden, da er durch die Schalplatten gegen Beschädigungen ge- 
schützt ist. Eine-etwa 
aus statischen Grün- 
den erforderliche Be- 
2. B. für 
Dek- 


und 


wehrung 
Fensterstürze, 
kenanschlüsse 

belastete Stützen 
innerhalb der Mauern 
kann ohne Schwie- 
rigkeit zwischen den 

Platten verlegt 
werden. 

Für das Schütten 
des Betons empfiehlt 
sich die Anwendung 


Trichtern. An 


von 
die Trichter ange- 
hängte Hosenrohre 
sorgen dafür, daß 


der Beton direkt an 
die Einbaustelle zwi- 
schen den Platten 
gebracht wird. Auch 
Betonaufzugskübel mit Segmentverschluß haben sich gut bewährt, 
da der Beton damit auch in kleinsten Mengen ohne Mörtelpfanne 
und Schaufel verteilt werden kann. 


Abb. 8. Gefugte Außenfläche. 


gt 


Zerner, Untersuchungen über den Einfluß der Einrüstung usw. 


Abb. 9. Rheinspeicher, Mannheim. 


Behandlung der Außenflächen. 


Durch die Art des Vorsatzbetons der Außenplatten kann den 
Bauten ein besonderes Gepräge gegeben werden, z.B. durch Ver- 
wendung von Splitt aus Muschelkalk, Porphyr, Grünstein, Quarz 
usw., durch Farbzusätze wie Ulmer Weiß, Terrazzo-Farben oder 
Oxydfarben, durch Wahl besonderer Zemente, wie z. B. Dyckerhoff- 
Weiß oder durch Verwendung ‘von geschliffenen oder mit Sand- 
strahlgebläse behandelten Platten. 

Um die Fugen nachträglich sauber verstreichen zu können und 
Kantenabbrüche zu vermeiden, werden die Außenplatten an den 
Rändern mit einer Fase versehen. Hierdurch kann eine Fassade mit 
einwandfreien und markanten Fugen hergestellt werden (Abb. 8). 
Das Ausfugen soll möglichst bald nach dem Einbringen des Schütt- 
betons durchgeführt werden, damit das Eindringen von Wasser 
in den porösen Füllbeton verhindert wird. 


"bei der Betonschalplattenbauweise viel weniger Fachkräfte eing 
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müssen, empfiehlt es sich, in diesen Fällen auch die Inne 
platten mit einer Abkantung zu versehen. Um die Wän 
streichen oder tapezieren zu können, werden die Vorderfläch 
der Innenplatten zur Schließung der Poren mit der Scheibe & 
gefilzt. 


Kostenersparnisse. 


Preislich stellt sich eine nach der Betonschalplattenbauweise h« 
gestellte Wand wesentlich günstiger als eine Wand in Zieg 
mauerwerk. Aber sie ist auch billiger als die zwischen Holz- od 
Stahlschalung geschüttete Betonwand, da nicht nur die Schalu 
kosten wegfallen, sondern sich auch jeder Putz erübrigt. 
stellung und Einbau der Platten verursachen verhältnismä 
geringe Kosten und dadurch, daß die Platten leicht und bill 
auch auf der Baustelle selbst angefertigt werden können, werd: 
gegebenenfalls die Kosten für die Anfuhr der Platten gespa 
Wie bei allen in Schüttbeton erstellten Bauten brauchen au« 


setzt zu werden als bei der Herstellung von Mauerwerk aus 
geln oder anderen Mauersteinen. 


Schüttbetonwände von mit Betonschalplatten hergestellten Ba 
ten bis zu vier Geschossen kosten je nach den örtlichen Ve 
hältnissen, Löhnen und Baustoffpreisen bis zu 30% weniger & 
gleich dicke Ziegelrohbauwände mit außen gefugten und inn 
berappten Ansichtsflächen und bis zu 20% weniger als glei 
dickes Ziegelmauerwerk mit beiderseitigem Wandputz. 


Die Ergebnisse verschiedener Ausschreibungen von Siedlungs 
bauten in der letzten Zeit beweisen, daß die Betonschalplatte 
bauweise gegenüber anderen modernen Bauverfahren jederze 
wettbewerbsfähig ist. Vor einiger Zeit wurden u.a. in Mannhe 
drei Wohnblocks mit 120 Wohnungen in der Betonschalplattenba 
weise ausgeführt (Abb. 1)?). 


Zusammenfassung. 


Die Betonschalplattenbauweise, die für jede Wanddicke v 
25cm aufwärts Verwendung finden kann, ist nicht nur für Hod 
und Industriebauten (Abb. 9) geeignet, auch Stützmauern, Brücken 
pfeiler und andere Betonbauwerke lassen sich vorteilhaft dam 
ausführen. Die Wirtschaftlichkeit der Bauart ergibt sich aus ihr 
drei Hauptvorteilen: Die Platten bilden einen Bestandteil d 
Baukörpers, Holz- oder Stahlschalung entfällt und fast alle Ve 
putzarbeiten erübrigen sich. 


®) Vier weitere Wohnblocks werden anschließend in derselben Bauart hergestellt. 


statisch unbestimmten Systemen). 


Untersuchungen über den Einfluß der Einrüstung auf die Momentenverteilung bei 
| 


Von Dr.-Ing. Max Zerner, Detmold. 


Der Mangel an Holz und vorläufig auch noch an Stahl für Rüst- 
zwecke zwingt heute dazu, die Rüstung sobald als möglich wieder 
zu verwenden. Dabei wird im Stahlbetonbau im allgemeinen nur 
daran gedacht, daß die ausgerüsteten Bauteile im Augenblick der 
Ausrüstung soweit tragfähig sein müssen, die dann vorhandenen 
Lasten aufzunehmen. Daß aber hier bei statisch unbestimmten 
Systemen — hauptsächlich bei Stockwerkrahmen — tatsächlich 
infolge der Ausrüstung ein völlig anderes Momentenbild eintritt, 
gegenüber dem errechneten, wonach die Bemessung vorgenommen 
wurde, soll an einem einfachen Beispiel gezeigt werden. 

Untersucht werden die Momente infolge zeitlich verschiedener 
Ausrüstung bei einem zweistieligen, zweistöckigen Stockwerkrahmen 
mit Fußgelenken. Die allgemein übliche Anwendung eines der 
Verfahren zur Momentenermittlung bei Stockwerkrahmen — wie 
z.B. Festpunktsmethode, Momentengleichung, Winkelgleichung, Ver- 
fahren nach Cross u. a. m. — ist für die Momentenermittlung 
infolge Eigenlast nicht richtig, wie im folgenden gezeigt wird. 
Diese Verfahren setzen voraus, daß das gesamte System gleich- 
zeitig als Tragwerk zur Wirkung kommt. Diese Voraussetzung 


3) Ein Beispiel als Auszug aus der gleichlautenden Dissertation des Verfassers, an- 
genommen von der T. H. Hannover am 23, 5, 1949, ; 


trifft aber nur zu für die Momentenermittlung infolge Nutzlast, di 
diese ja erst aufgebracht wird, nachdem das gesamte System erhärte 
ist, Für die Momentenermittlung infolge Eigenlast dürfen — infolg 
der zeitlich verschiedenen Erhärtungs- und Ausrüstungsvorgäng 
der einzelnen Stockwerke — nur nacheinander die einzelnen Teil 
systeme für die Aufnahme der Kräfte betrachtet werden. 

Im folgenden Rechnungsbeispiel werden nacheinander drei Ein 
rüstungsfälle untersucht: 

Die Belastungsbilder zeigen, wie für die einzelnen Fälle die Mo 
mentenermittlung vorzunehmen ist. Die Addition der Moment 
infolge der Belastung a+ b ergeben dann die endgültigen Moment 
infolge Eigenlast für den jeweiligen Einrüstungsfall. | 

Fall 1 (volle Einrüstung): Der untere Stockwerkrahmen is 
betoniert und verbleibt nach dem Erhärten in voller Einrüstung 
während der obere Rahmen eingerüstet und betoniert wird. Dabe 
wird angenommen, daß die untere Einrüstung vollkommen star 
ist, also keinerlei Formänderungen infolge der zusätzlichen Belastun 
durch die obere Einrüstung mit Betongewicht erleidet. (In Wirklich 
keit ist dieser Zustand nicht vorhanden, da die Stützen sich infolg 
der Zusatzbelastung verkürzen werden, gleichzeitig biegt sich de 
Rahmenriegel durch und es entstehen Momente im unteren Teil 
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-.) Nach dem vollkommenen Ausrüsten unten und oben stellt 
me Momentenverteilung über das gesamte Tragwerk ein, wie 
ler Theorie des Stockwerkrahmens entspricht (Tafel 1 und 4). 
1 2 (keine Einrüstung): Der untere Rahmen wird nach 
ırhärten vollkommen ausgerüstet. Hierbei tritt eine Momenten- 
ng infolge der vorhandenen Eigenlast über das untere Teil- 
ı, also über den einstöckigen Rahmen auf (Abb. 2a). An- 
men wird nun, daß der Riegel 1 und die Decke 1 so bemessen 
„aß sie die Eigenlast des Riegels 2 und der Decke 2 aufnehmen 
fr. Die obere Einrüstung wird aufgebracht und der obere 
>n wird betoniert. Der frische Beton des oberen Rahmens 
noch keine Kräfte aufnehmen, sodaß die vorhandene zusätz- 
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Abb. 2. 


3elastung (Eigengewicht der Decke 2, Riegel 2, Schalung und 
Auf der Decke 1 gestapelte Lasten) ebenfalls nur Momente 
ren Teilsystem hervorrufen wird (Abb. 2b). Nachdem nun 


der obere Rahmen genügend erhärtet ist, wird er ausgerüstet, una 


Zweck wird q von unten gegen den Riegel 1 wirkend angenomm 


‘die elastische Einspannung des Riegels 1 durch das obere, m 


für die einzelnen Teilsysteme die gleichen Belastungsverhältni 


= 
N 
PN N ( 4 


? ' 2 


dadurch wird die Zusatzbelastung q vom Riegel 1 entfernt. Zu dies 


und die Momente über das gesamte System verteilt (Abb. 2 
Dadurch werden die Momente im unteren Teilsystem verklein 
gehen aber nicht auf die Ausgangswerte zurück, wie sie vor 
bringen der Zusatzbelastung vorhanden gewesen sind, da inzw. 


erhärtete, System größer geworden ist. Die obere Ausrüstung bewir 
dann außerdem, daß das obere Eigengewicht g, Momente über . 
gesamte System hervorruft (Abb. 2d). Durch Addition der Mome 

b, s Bi d erhält man die endgültigen Momente für Fall 2 (Tafe) { 


Fall3(Notstützung): Für diesen Belastungsfall liegen zunäc 


vor wie bei Fall 2. Zusätzlich wirken die unbekannten Notstütz 
drücke X, einmal von unten nach oben (X, t) über das Teilsy 
und beim Ausrüsten von oben nach unten (X, )) über das ges 
System. " 


Die Momentenermittlung ist nach der Festpunktsmethode ER 
geführt?). Die Ermittlung der Festpunkte und Übergangszahl 
wird hier aus Raummangel fortgelassen; es ergeben sich folger 
Werte: EN 


I2=30t/m j lz 7.05 


Abmessungen Ganzes System Teilsystem ei 
. und Belastungen | > 
Abb. 3. 
ii =133m| |u = 0,34 
ia=105m| | =0,66| 10 |, 


o=19m| fu=054 |, 
k, = 0,98 m | m ‘ 


Die Ermittlung der unbekannten Notstützendrücke X, erfolgt 
unter Anwendung des Mohrschen Satzes in Verbindung mit dm 
Hookeschen Gesetz, wonach die Durchbiegung des Rahmenriegels 
an der Stelle der Notstütze gleich sein muß der Notstützenver- Mi 
kürzung. 

Nach dem Mohrschen Satz ist die Durchbiegung gleich dem 
Biegemoment des mit der M/E » J-Fläche belasteten frei aufliegenden 
Balkens. 

Nach dem Hookeschen Gesetz drückt sich die Stützenverkürzung 


Man: P-s N 
aus zu: re 


FRE 


Durch Gleichsetzen wird: 

P-s i 
Eu - FH 
Die Durchbiegung dr setzt sich aus den von vier verschiedenen 
Biegemomenten herrührenden Belastungsflächen, auf den frei 
aufliegenden Balken bezogen, zusammen: Die einzelnen E - J-fachen 
Durchbiegungen sind mit den Buchstaben A, B, C und D bezeichnet, 
hier „„Festwerte‘‘ genannt. 


OL AS— 


Belastungsflächen: Festwerte: 

ö,) hat als Belastungsfläche die M,-Parabel 

infolge g, + g = 4,0 t/m.............. =+ AlEı: Jı. 
ö,) hat als Belastungsfläche ein Reckteck von 

der Höhe Mp, wobei M5 das Riegeleck- 

moment infolge der Belastung g, + 8 ist = — B/E, : J» 
ö3) hat als Belastungsfläche die M,-Fläche, die 

infolge der Kräfte X, = 1 entsteht .... = — X, C/E" 


2) E. Mörsch, Der durchlaufende Träger, Stuttgart, 1946. K. Wittwer. 


8, ae Is Belastungsfläche. en n Rechteck SR « 


ment infolge der Kräfte X=1 dar Er % Ausrüstung des 
IE TR SIERT =+ DE D/E, Jı- 5, unteren Riegels 1 u 
?  rüstung 


> an = +ö, rl; —b, +ö, i A \g, o Y/m Er PR 0 t/m des g=—2: Ds &= 2,0 m 
Az Be X C+X%ı'D = Xa's aD en Rieg. 1 Eat Rieg. 1 | Riegels 2 | auf re ‚auf Bang?) 
a Ile Jı Eu F Fu SFY aa: h 

£ > us: E, “ Jı 

N a a ENTT 


(1) 


mmt ge Bestimmungsgleichung für x I Eee Form an: er 
„| ; 3 Rieg. 1 +6,15 
Xu a] 9) - Mitte 

k+ (C—D) Rieg. 2 / . FE 
| | | ! 2u.3 
‚die gewählten Abmessungen des Systems und der Not- ee 13 % 

E, = 210 000 kg/cem? 

J, = 1000 000 em* = 0,01 m! 

Ep = 100 000 kg/cm? 

Fu = 0,0154 m? (914 em) 
: s. =4,0m 
timmt sich der k-Wert: 

Oral DOL, en 

RR EFT Momente aus 
Schnitt Spalte 7 


inkten des Riegels errechnen sich die Festwerte für den Drittels- der Tafel 2 


unkt: 
‚0 A = 58,720 tm? 
B= 22,800 ,, 
A—B = 35,920 tm? i 
20.665, tm: a 
1972153905; 
C—D= 4,130 tm? Mitte 
t Riegel 1 
eo LEE yo Mitte 
Sr EzErEET Be Riegel 2 
Die Momente infolge Eigenlast für die drei Einrüstungsfälle sind 
_ in den Momententabellen zusammengestellt (Tafel 1 bis 4). 
Be Tafel 4: Zusammenstellung der endgültigen Momeı 
Tafel 1: Momente für Fall 1 (volle Einrüstung): \ für die drei Einrüstungsfälle - ’ 
gı = 2,0 t/m een ‚Endgültige | 
auf Riegel 1 auf Riegel 2 Momente 


—0,78 } —0,56 
0,22 
+1,18 } +1,06 
90,12 
+0,40 +0,50 
+0,10 

235 


—0,96 


+5,85 


Ermittlung der Riegeleckmomente: 
&ı = 82 = 2,0 t/m; M, = 2,0: 6,02/8 = 9,0 tm; 
9,0 1,33 9,0: 1,05 


2 RN ee #8 
MB 3,0 ‚99 tm; Mc 3.0 3,15 tm. 


3) Die Ermittlung der unbekannten X, kann auch nach dem Maxwellschen Satz 


von der Gegenseitigkeit der Formänderungen erfolgen. 
M,:w [M,:w 
AusP.ö= ergibt sich: X, = ——— — 
Ej: Jı k + | M’? 
wobei die Integrale nur über den Riegel ausgedehnt zu werden brauchen. Schon aus dem 
Vergleich mit Gleichung (2) ist ersichtlich, daß dieses Vorgehen umständlicher ist. 


; der Momentenermittlung für die Fälle 2 
Einflüsse, die z. T. geringfügig und gegen- 


n folgende 


Verkürzung der Rahmenstile, } 

mögliche — schwer zu erfassende — Eindrückung der 
zen in den Boden, | # { 
Gewicht der Schalung und Rüstung, 

beim Betonieren des unteren Systems auf die Notstützen 
allende Lastanteil, . 

Einfluß der Querkräfte, 

Einfluß von Schwinden und Kriechen, h N 
‚ Einfluß der Querverkürzung des Schalbrettes und des 
ens über der Notstütze und der Keile und Schwelle unter 
Notstütze. } 

influß "unter 7. kann infolge-des kleinen Elastizitätsmoduls 
‘quer zur Faser (Erg = 3000 kg/cm?) recht erheblich werden 
n durch eine entsprechende Vergrößerung der Notstützen- 
nn der Gleichung 1 berücksichtigt werden. 


E 

"sammenfassung: 

omentenzusammenstellung und die Momentenbilder (Tafel 4 

». 4) zeigen derartig große Momentenunterschiede zwischen 

2lnen Einrüstungsfällen, daß es angebracht erscheint, den 

i Einrüstung bei der Momentenermittlung für Eigenlast 
ssichtigen. Als ein weiteres anschauliches Bild werden in 

«och die Momentenbilder für Fall 1 und 2 für den zwei- 
dreistöckigen Stockwerkrahmen gebracht: 


Tafel 5: Errechnete Momente 


Schnitt 


Falll Fall 2 er 


Mitte Riegel 1 
Mitte Riegel 2 
Mitte Riegel 3 


wot/m 
I, 


’ Der Unterschied zwischen den Fällen I und 2 wird um so Zar, 
licher, je größer die elastische Einspannung des Riegels durch das 
Erhärten des oberen Systems wird, d.h.: je größer das Verhältnis 

Jstiel , JRiegel 


N en ist, um so unterschiedlicher sind die Momente 


für Fall 1 und 2. Bei mehrstieligen Stockwerkrahmen ist für die "CE 


inneren Felder der Momentenunterschied zwischen den Fällenlund? 
nicht mehr so erheblich, da die meist querschnittsschwächeren alfa 
gehenden inneren Stiele die elastische Einspannung des durch- 
laufenden Riegels über den inneren Knotenpunkten kaum ändern. 
Wohl aber ändert sich die elastische Einspannung in den End- 
feldern über den Randstielen. # 


Auch wenn das untere Stockwerk voll eingerüstet bleibt, tritt 


keine Momentenverteilung nach Fall 1 ein, da ja die Einrüstung sa fi 


n 


elastisch ist und somit — infolge der Zusatzbelastung — Form- 
änderungen im Riegel entstehen läßt, die Momente im Teilsystem 
verursachen. Es ist überdies auch allgemein üblich, zumindest die 
an die Rahmenriegel anschließenden Decken voll oder zum Teil 
auszurüsten. Berücksichtigt man die Querverkürzung des Holzes, 
wie oben erwähnt —genähert durch Einsetzen von 2s statt sin der 
Gleichung (1) —, so zeigt sich, daß die Momente auch bei starker 
Notstützung mehr nach Fall 2 streben als nach Fall 1. >: 


Steht bei mehrstöckigen Stockwerkrahmen 
die Notstützung zwischen zwei Rahmenriegeln 
(Abb. 6), so läßt sich auch bei stärkster Not- 
stützung nicht mehr erreichen, daß eine Mo- 
mentenverteilung eintritt, die sich dem Fall 1 
nähert, da ja nun auch die Notstützenauflage- 
rung (Riegel 1) elastisch ist. 

Sind die unteren Stiele in die Fundamente 
eingespannt, so stellen sich in Wirklichkeit auch 
größere Fußmomente bei den unteren Stielen 
ein, gegenüber den nach Fall 1 errechneten. 
Damit sind dann auch die Fundamentbean- 
spruchungen und die Bodenpressungen größer. 

Auf die Maximalmomente ist der Einfluß der 
Einrüstung dann um so größer, je größer das 
Verhältnis Eigenlast zu Nutzlast ist. Wenn man den Einfluß der 
Einrüstung nicht berücksichtigen will, ist es jedenfalls sicherer und 
meist auch genauer, die Momentenermittlung für Eigenlast nach 
Fall 2 vorzunehmen?). 


Abb. 6. 


Der Einfluß der Einrüstung ist im allgemeinen größer — wie 
aus dem durchgerechneten Beispiel zu ersehen ist — als z.B. der 
Einfluß der Verschieblichkeit der Knotenpunkte bei unsymmetrischen 
Systemen oder Belastungen; er ist auch größer als der Einfluß des 
Schwindens. Da der Einfluß des Schwindens nach den Stahlbeton- 
bestimmungen ($ 16/3) für Rahmen und rahmenartige Tragwerke 
berücksichtigt werden muß, erscheint es angebracht, den viel 
größeren Einfluß der Einrüstung ebenfalls zu berücksichtigen. 
In die Stahlbetonbestimmungen wäre dann hierfür eine entsprechende 
Ergänzung aufzunehmen, die entweder über die zu belassende Not- 
stützung oder über das rechnerische Vorgehen nähere Vorschriften 


enthält. 


4) Vom Verfasser ist ein einfaches Näherungsverfahren entwickelt worden, welches 
ohne allzuzroßen rechnerischen Aufwand gestattet, den Einfluß der Einrüstung zu 
berücksichtigen. 


Vermischtes 


Tagung des Österreichischen Betonvereins. ; 
3, bis 10. März 1950 fand in Wien die Tagung des Öster- 
\en Betonvereins statt. In einer Reihe von Vorträgen 
‚aktuelle Themen behandelt. Durch eine Verordnung der 
sen österreichischen Regierungsstelle war der Tagung auch 
ht auferlegt, die Frage einer stärkeren Verwendung von 
]“ und die Frage der Verwendung von nach Kornstufen 
en Zuschlagstoffen zu erörtern und das Ergebnis dieser 

»en mitzuteilen. } 5 
» Stahlerzeugung in Österreich ausgesprochen unzureichend 
' eine weitgehende Verwendung hochwertiger Betonstähle 
t. Neben dem bekannten Torstahl 40 wird jetzt auch ein 
60 erzeugt, dessen Streckgrenze durch eine starke Ver- 
bis auf 60 kg/qmm gesteigert wurde. Die Stadt Wien 
Zulassung für diesen Stahl erteilt, die Spannungen bis 


über 3000 kg/cm? vorsieht. Saliger berichtete in einem Vor- 
trag über eine Reihe von Versuchen mit Torstahl 40 und Tor- 
stahl 60 und führte den Nachweis, daß durch die größere Haft- 
festigkeit des Torstahles auch bei den hohen Stahlspannungen 
zwar eine Vergrößerung der Anzahl der Risse, aber keine Ver- 
größerung der Rißbreite auftritt. Auch Ro% berichtete in seinem 
Vortrag über „‚Der Sicherheitsgrad und die zulässigen Spannungen 
der Eisenbetontragwerke“ über ähnliche Versuche und gab der 
Überzeugung Ausdruck, daß von den derzeit bekannten Form- 
stählen der Torstahl in jeder Richtung die günstigsten Eigen- 
schaften aufweist. Er machte allerdings darauf aufmerksam, daß 
die Ermüdungsfestigkeit bei Torstahl 60 kaum höher liegt als 
bei Torstahl 40 und daß deshalb bei nicht ruhenden Lasten Vor- 
sicht geboten ist. Die Aussprache ergab, daß zur Zeit in Österreich 
mindestens 70% des Betonstahles in Form von Torstahl ver- 
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wendet wird. Gewöhnlicher Betontahl ist überhaupt kaum er- 
hältlich, da fast die ganze Erzeugung verdrillt wird. 


Nach verschiedenen Körnungsstufen getrennte Zuschlagstoffe 
werden zur Zeit kaum verwendet, da es fast keine Kieswerke gibt, 
die über die notwendigen Einrichtungen verfügen. Von den ver- 
schiedenen Stellen wurde darauf hingewiesen, daß die Betongüten 
unbedingt verbessert werden müssen. Zur Zeit wird gewöhnlich 
von den meisten Firmen nur B160, bei besonders guten Firmen 
B225 erreicht. Bei Verwendung von getrennten Zuschlagstoffen 
könnte außerdem zur Erreichung gleicher Betongüte Zement ein- 
gespart werden, der ebenfalls Mangelware ist. Die Mehrkosten 
für die Korntrennung werden aber durch diese Einsparung nicht 
aufgewogen. Die Verwendung getrennter Zuschlagstoffe wird im 
Hinblick auf eine allgemeine Gütesteigerung angestrebt, es wird 
aber noch lange Zeit dauern, bis die zugehörigen Einrichtungen 
aufgebaut sind. 


Die Frage des ‚n“-freien Berechnungsverfahrens wurde von 
Bittner in seinem Vortrag „Die Entwicklung der neuen. Be- 
rechnungsweise im Stahlbetonbau‘“ angeschnitten. Bittner brachte 
eine interessante Zusammenstellung der verschiedenen in Öster- 
reich diskutierten Vorschläge für die Fassung ‚dieses Berechnungs- 
verfahrens. Trotz der beim ersten Augenschein beachtlichen Unter- 
schiede zwischen den verschiedenen Verfahren führen sie doch zu 
sehr ähnlichen Ergebnissen. Der zur Behandlung dieser Frage 
gegründete Arbeitsausschuß hat über ein Jahr lang nicht mehr 
getagt, und es wurde darauf gedrängt, daß diese Arbeit nun bald 
zu einem Abschluß gebracht wird. Mit der Einführung dieser Be- 
rechnungsweise, zum mindesten nach freier Wahl, ist also bald 
zu rechnen, ae ne | 


Zu der Frage der Bindemittel berichtete Czernin in seinem 
Vortrag „Über den Erhärtungsmechanismus des Betons“ und 
Fritsch über „Puzzolan-Zement auf Großbaustellen“., 


Über das Schwinden und Kriechen des Betons sprach Fried- 
rich, der versucht hat, die bekannten Versuche von Glanville 
und Davis so auszuwerten, daß mit Hilfe von neu abgeleiteten 
Formeln das zu erwartende Kriechmaß in Abhängigkeit von den 
verschiedenen Einflußgrößen für jeden Zustand rechnerisch er- 
mittelt werden kann. 


Komoli berichtete über „Beton im Seebau“, Rister über 
die „Volkswirtschaftlichste Verwertung der Hochofenschlacke in 
Österreich“. 


Über Baustellenerfahrungen und durchgeführte Bauten sprachen 
Faehndrieh in seinem Vortrag über „Betonauskleidung und 
Abdichtung des Schachtes der Schachtpumpenanlage am Vorderen 
Gosausee“, Lauffer in einem Vortrag über „Druckstollen und 
Druckschachtauskleidung aus vorgespanntem Beton“ sowie Rind 
in einem Bericht über „Die Durchführung der Bauarbeiten für 
die Ennskraftwerke Mühlrading und Großraming“ und Rüsch 
über „Bauweisen mit Fertigteilen“. 


Die darüber hinaus vorgesehenen Vorträge von Tillmann 
über „Betontechnologische Erfahrungen beim Bau der Limberg- 
sperre in Kaprun“ und Lütze über „Vorspannung im Stahl- 
beton“ konnten wegen Verhinderung der Vortragenden nicht 
abgehalten werden. Die Tagung wurde nicht nur von einer 
großen Zahl von österreichischen Fachleuten, sondern auch von 
einer Reihe von ausländischen Vertretern besucht. Sie wurde von 
allen Teilnehmern als ein sehr wertvoller Gedankenaustausch be- 
grüßt. In der Ansprache des Präsidenten des Österreichischen Be- 
tonvereins, Heim, wurde besonders dem Bedauern Ausdruck 
gegeben, daß wegen der immer noch bestehenden Paßschwierig- 
keiten der größte Teil der deutschen Vertreter nicht anwesend 
sein konnte, Rüsch 


Mitteilung des Fachnormenausschuß Bauwesen im. DNA 


DNA-Arbeitsausschuß „Fertigbauteile aus Stahlbeton“ (Arbeits- 
gruppe Beton- und Stahlbetonbau — Deutscher Ausschuß für Stahl- 
beton). Am 14. Februar 1950 beriet der Ausschuß unter der Ob- 
mannschaft von Prof. Wedler, Min.-Rat a.D., in Bad Soden die 
Anderungs- und Ergänzungsvorschläge, die auf den veröffentlichten 
Entwurf für die Neufassung von DIN 4225 eingegangen waren. 
Diese beschäftigten sich zu einem sehr großen Teil mit den Sonder- 
festsetzungen für Decken aus Fertigteilen. Auf Grund der Be- 
schlüsse dieser Sitzung wird nunmehr die endeültige 
Fassung bearbeitet und nach nochmaliger Vorlane han 
Ausschuß den zuständigen Stellen zur amtlichen Einführung über- 
geben werden. Die Neufassung wird auch maßgebend für die Be- 
messung der genormten Hohlsteindecke mit Stahlbeton- 


fertigbalken — DIN 4233 (Entwurf) sein. 


Vermischtes 


Mi | BETON- UND STAHLBET 
45, Jahrgang ‚Heft 5 Mai 1 


Ein bemerkenswerter Industriebau aus Stahlbeton-Fertigt ei 
in Holland. 


(Auszug aus der Zeitschrift „Cement“, Amsterdam 194% 
Heft 5-6, S. 75-81.) 4 

Die holländische Betonindustrie hatte bereits vor dem H 
eine führende Stellung in der Herstellung und Verwendung 
hochwertigen Beton- und Stahlbetonfertigteilen und hat es 
standen, auch nach dem Kriege ihren Vorsprung zu wahreı 
der Bauweise neue, bisher nicht bekannte Möglichkeiten z 
schließen. Ein bemerkenswertes Beispiel hierfür ist der Bau 
großen Lagerhalle für Industriesalze in Mekog in Ijmuiden. 
Die für die Lagerung von Kalkammonsalpeter bestimmte 
hat die beträchtlichen Abmessungen von 100m Länge, 30 m 
und 23m Höhe über den Erdboden. Die Längswände sim 
einer Gesamthöhe von 8m 2 
auf einer mit ihr zu einer 
Winkelstützmauer ver- 
bundenen Grundplatte von 
7m Breite gegründet 
(Abb. 1). Die beiden Giebel- 
mauern sind in Form der 
Bogenbinder in voller Höhe 


' & D-Schalung 2 


des Bauwerkes als 60 cm 3.Arbeitsfug 
starke Wände mit einer 
22 cm 


starken Verblend- N 
schicht aus Mauerwerk an / 
den Außenseiten zwischen 
ortsfester Schalung in 
Stahlbeton aufgeführt wor- 
den. Das eigentliche Hallen- 
dach besteht aus 32 para- 
bolisch geformten Bogen- 
trägern, die als Dreigelenk- 
bogen mit Stahlgelenken 
ausgebildet sind und den 
von Binder zu Binder ge- 
spannten Stahlbeton-Dach- 
platten von 3,00X50xX 
0,10 m (Abb. 2). Der Abstand der Binder beträgt 3,04 m 
Dachplatten liegen auf den Bindern auf und sind durch 
betonierte Bolzen mit versenkten Muttern befestigt. 
Kämpfergelenke der Rahmenbinder ruhen in 7 m Höhe 
den Längswänden. Die Dachhaut selbst mußte luftdicht herg 
werden, da während der Lagerung von Salzen im Innern der 
ein ständiger Überdruck aus trockener Luft erzeugt wird, 
feuchte Außenluft vom Lagergut fernhalten zu können. Aus di 
Grunde sind die Dachplatten mit Falzen versehen, die mit 
Spezialdichtungsmasse vergossen werden. Die Außenfläche 
außerdem mit zwei Lagen Dachpappe eingedeckt. Den obere 
schluß der Halle bildet eine durchgehende Laterne, die gleic) 
aus Einzelteilen zusammengesetzt wird. Zum Schutz gegen 
chemischen Einflüsse der Salze erhalten alle Innenflächen der 
einen 3mm starken Anstrich aus Asphaltbitumen, der vor dem 
bau der Einzelteile zu ebener Erde aufgetragen wird, so daß 
nur etwaige Beschädigungen durch den Einbau ausgebe 
werden müssen. 

Der Bau ist weniger durch die an sich mit bekannten Elem 
durchgebildete Konstruktion als vielmehr durch die Planung 
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Querschnitt durch die Längs 
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Ausführung bemerkenswert und neuartig. Die Betonier- 
ir den gesamten Bau stand außerhalb des Bauwerkes in 
e der einen Längswand. Der Beton wurde durch zwei 
e Länge des Baues entlangführenden Schmalspurgleise 
das ganze Bauwerk in der Längsrichtung überspannende 
nanlage mit verstellbaren Masten befördert. Für die 
ıng der Betonfertigteile waren innerhalb der Umfassungs- 
der Halle zwei Arbeitsplätze hergerichtet, die gleichfalls 
Kabelkrananlage bedient werden konnten und außerdem 
ch einen großen Portalkran bestrichen wurden. Der eine 
nte zur Herstellung der kleineren Einzelteile wie Dach- 
Gurtungen und Laternenrahmen, während der zweite aus- 
h zur Herstellung der großen Bogenbinderhälften vor- 
war. Im ganzen mußten hergestellt werden: 64 Bogen- 
smente, 264 Gurtbalken, 2500 Dachplatten und die Einzel- 
* die Laterne und die Fenster. Eine einzelne Bogenrippe 
winer Länge von rd. 17m das erhebliche Gewicht von 22 t. 
üe Anordnung des Herstellungsplatzes innerhalb der Halle 
lie Kabelkrananlage unmittelbar zur Beförderung und Auf- 
‚der Binder verwendet werden, ohne daß die Gefahr be- 
rch größere und schwierige Transporte die schweren und 
ichen Segmente zu beschädigen (Abb.2). An die Maß- 
;t des ortsfesten Betons wie der Einzelteile mußten außer- 
=h hohe Anforderungen gestellt werden, wenn die Montage 
los durchgeführt werden sollte. Daß eine derartige Ge- 
auch auf Baustellen erreicht werden kann, beweist die 
, daß bei einem Spiel von nur 6mm in den Bolzenlöchern 
ihplatten, nicht eine nachgearbeitet werden mußte. 


sauvorgang selbst geht aus den Abbildungen hervor. Die 
‘ten wurden mit Hilfe einer auf dem Hallenfirst fahrenden 
ıge mit nach beiden Seiten auskragenden Auslegern ein- 


Abb. 3. 


Abb. 3). Der ganze Bauvorgang war bis in die letzten Ein- 
wohl durchdacht und mechanisiert, so daß der Bau trotz 
‘en Bauzeit von einem Jahr mit einem Mindestaufwand 
tskräften (für Mischanlage, Förderung und Einbau des Be- 
;esamt 12 Mann) durchgeführt werden konnte. Es würde zu 
ren, alle konstruktiven und arbeitstechnischen Feinheiten 
men eines kurzen Berichtes zu erläutern. Der Bau hat 
daß die Loslösung von althergebrachten Bauweisen und 
‚en zusammen mit einer wohldurchdachten Planung der 
»neinrichtung und des Bauvorganges erhebliche Einsparun- 
Baustoffen, insbesondere an Schal- und Rüstholz und Ar- 
ermöglichen. Schröder 


‚er Betonzwangsmischer 


‚esem Zwangsmischer sind der Mischtrog und die Misch- 
ıng nicht wie bei den üblichen Ausführungen zu einem 
t vereinigt, sondern getrennt für sich auf je einem Fahr- 
ufgebaut. Diese Anordnung ergab sich dadurch, daß man 

der Rationalisierung von Bauvorhaben ohne Zusatzein- 
en zum Heraybringen der Betonbestandteile und zum 
gen der fertigen Mischungen auskommen wollte. 


ischtrog von 125 Liter Inhalt wird beim Arbeiten der 
ıng auf seinem Fahrgestell mit luftbereiften Draht- 
rädern nach der Stelle zum Beschicken mit den Beton- 
-ilen und zurück nach dem Standort der Mischeinrichtung 
(Abb. 1). Am Fahrgestell der Mischeinrichtung sind zwei 
"inkeleisen zum Führen angebracht, damit der gefüllte 


Unterteilter Zwangsmischer vor Beginn des Mischens, 


Abb. 1. 


Mischtrog immer an demselben Ort zu stehen kommt. Die Misch- 
einrichtung kann auf ihrem Fahrgestell mit zwei kleinen Eisen- 
rädern nach unten und oben geklappt werden. Ist der Mischtrog 
unter die Mischeinrichtung gefahren worden, so klappt man diese 
in die waagerechte Lage (Abb. 2), so daß das Mischkreuz mit den 
Mischwerkzeugen in die Betonbestandteile greift. Zugleich mit 
dem Herunterklappen der Mischeinrichtung schaltet sich der An- 
triebsmotor (Elektromotor) zum Mischkreuz selbsttätig ein, so daß 
das Mischen beginnt. Neben dem Mischkreuz befinden sich zwei 
feststehende Abweisbleche (Abb. 1), die an der Innenseite des 
Troges lose anliegen. Der Mischtrog ruht mit einem in Kugel- 
lagern drehbaren Mittelzapfen auf dem Fahrgestell. Wenn sich 
das Mischkreuz dreht, wird daher der Mischtrog über die Beton- 
bestandteile mitgenommen und gleichzeitig durch die feststehenden 
Abweisbleche etwas abgebremst. Auf diese Weise müssen die ein- 
zelnen Betonbestandteile Bewegungen in Form einer 8 ausführen 
und werden sehr innig gemischt. Nach beendetem Mischen klappt 
man die Mischeinrichtung wieder hoch und fährt das Gemisch 
ohne Umladen nach der Betonierstelle.e Beim Hochklappen 
schaltet sich der Antriebsmotor auch wieder selbsttätig aus. Macht 
sich ein Standortwechsel des Mischers nötig, so fährt man die 
Mischeinrichtung für sich dorthin. Mit dem Zwangsmischer (Albert 
Schock-München) lassen sich plastischer Beton und andere Beton- 
arten mit Korngrößen der Zuschlagstoffe bis 40 mm einwandfrei 
erzeugen. 


Zweckmäßig arbeitet man mit mehreren fahrbaren Mischtrögen 
in Verbindung mit einer Mischeinrichtung. Je nach den Zeiten, 
die für die Transportwege nötig sind, erreicht man bei der zu- 
lässigen Mindestmischzeit von einer Minute in einer Stunde bis zu 


nz = 


Abb, 2, Der Mischer in Arbeitsstellung 


45 Mischungen oder 4,5 m? Beton. Im praktischen Betrieb, in 
dem sich die Einrichtung bewährte, erzielte man mit dem 125 Liter- 
Zwangsmischen dieselbe Leistung wie bei ‘einem 250 Liter-Mischer 
der üblichen Bauart mit festem Mischtrog, ohne daß sich die Be- 
 triebskosten entsprechend vergrößerten. 

nd Dipl.-Ing. Riedig, München. 


4 
uf 


SA Bücherschau 

SEE 
Deutscher Ausschuß für Stahlbeton, Heft 100, 2., berichtigte Aufl. 
VII 134 S. mit:75 Textabb. u. 66 Taf. Berlin 1949, Wilh. Ernst 


& Sohn. Preis: Geh. 18,— DM und Porto, 


- Versuche an Stahlbetonbalken zur Bestimmung der Bewehrungs- 
grenze, ausgeführt im Versuchs- und Materialprüfungsamt an der 
_ Techn. Hochschule Dresden in den Jahren 1936—1939. Bericht er- 
stattet von Prof. Dr.-Ing. Dr. rer. techn. h.c. Willy Gehler, 
_ Baurat Dipl.-Ing. Hermann Amos, Dr.-Ing. habil. Erich 
Friedrich. Die Ergebnisse der Versuche und das Dresdner 


D 


Dr. rer. techn. h.c. Willy Gehler. 


Das Jubiläumsheft 100 des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton 
fand so großes Interesse in der Fachwelt, daß bereits ein halbes Jahr 
_ nach der ersten Auflage eine zweite erforderlich wurde, die erst jett 
erscheinen 'konnte. Sie wurde am Schluß durch eine übersichtliche 
Zusammenstellung der Forschungselemente ergänzt. Dieser umfang- 
_ reiche Versuchsbericht bildet einen wesentlichen Beitrag zur Grund- 
lagenforschung des Stahlbetons. 


— Im Teil I (Einführung) bringt zunächst Prof. Gehler die theoretische 
- Ableitung für die Grenzwerte der Tragfähigkeit der Betondruckzone 
und der Stahlzone sowie für die Bewehrungsgrenzen. Durch die Ver- 
suche sollte festgestellt werden, ob die tatsächlich beim Versuch er- 
mittelte Bewehrungsgrenze mit der unter Einhaltung der zulässigen 
Spannungen rechnerisch ermittelten Bewehrungsgrenze überein- 
stimmt. Bei Einhaltung der zulässigen Spannungen sollte gerade 
_ jener Bewehrungsgehalt erreicht sein, bei dem die Sicherheit gegen- 
über der Beton- und der Stahlfestigkeit gleich groß ist. Beide Bau- 
stoffe sind dann in gleichem Maße ausgenußgt. Der Teil II enthält den 
umfangreichen Versuchsbericht. Der Versuchsplan umfaßte 4 Ver- 
suchsgruppen, und zwar mit St 37, St 52, mit Drillwulststahl und 
Peiner Sonderstahl; ferner wurden weitere Versuchsreihen mit 
Druckbewehrung (Fe= Fe’) für die einzelnen Stahlsorten durch- 
geführt. Bei allen Versuchen wurden die Betongüten B 120 und B 160 
verwendet. Eingehende Untersuchungen wurden auch über die Riß- 
sicherheit angestellt. Bei der Prüfung der Balken wurde das Ver- 
 hältnis des Rißmomentes zum Bruchmoment ermittelt und dieses 
Verhältnis dann in Abhängigkeit vom Bewehrungsgehalt betrachtet. 


Im Teil III werden die Ergebnisse der Versuche ausgewertet; in 
Uebereinstimmung mit den Versuchen wird überdies ein neues 
Rechenverfahren für den plastischen Betonbereich entwickelt. 


Die Versuche haben vor allem bestätigt, daß es voll berechtigt ist, 
für schwach bewehrte Stahlbetonbalken das bisherige Rechnungs- 
verfahren mit n = 15 beizubehalten. Sie haben gezeigt, daß die rech- 
nungsmäßige Tragfähigkeit von Stahlbetonbalken rechteckigen Quer- 
'schnitts bei den zulässigen Spannungen eine Sicherheitsreserve von 
etwa 13°/o enthält. Die Bewehrungsgrenze ist in erster Linie durch 
die Biegedruckfestigkeit des Betons bestimmt. Sie wächst für alle 
Stahlsorten mit der Betongüte und nimmt mit wachsender Streck- 
grenze des Stahles ab. Hochwertiger Stahl sollte deshalb nur in Ver- 
bindung mit hochwertigem Beton angewendet werden. Es zeigte sich 
ferner, daß Druckeisen das Kräftespiel sehr ungünstig beeinflußte 
und die Bewehrungsgrenze herabsetzte, also den elastischen Arbeits- 
bereich des Stahlbetonbalkens stark einschränkte. 


Nach der von Prof. Gehler entwickelten einfachen Gleichung für 
Bi. die Bewehrungsgrenze wurden in einer Tabelle die Werte für die 
a Betongüten von B120 bis B 300 und für die Stahlsorten I, II und III 
Ba die Bewehrungsgrenzen angegeben. Es wird vorgeschlagen, diese Ta- 
belle in die Stahlbetonbestimmungen aufzunehmen, bis zu dieser 
Be. Bewehrungsgrenze den Nachweis der Betondruckspannung nicht zu 
verlangen, und für höheren Bewehrungsgehalt, also für den sog. 
plastischen Betondruckbereich, ein neues einwandfrei begründetes 
Rechnungsverfahren (wie es bei dem in diesem Bericht auf Grund 
der vielen Versuche entwickelten Verfahren der Fall sein dürfte) an 
Stelle der üblichen Rechenweise anzuwenden. Bemerkenswert ist, daß 
bei dem neuen Dresdner Rechenverfahren die Nullinie die gleiche 
Höhenlage erhält wie bei dem bisher üblichen Rechenverfahren. 


Der vorliegende Bericht liefert einen ausgezeichneten Einblick in 
die Wirkungsweise des Verbundes von Stahl und Beton. Er dürfte 
noch manche Anregung für die praktische Nußanwendung und für 
weitere Forschungen auf diesem Gebiete geben. Traub. 
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Rechenverfahren für den plastischen Betonbereich von Prof. Dr.-Ing. 


N - u ae Mir nsTz Mi Ans (a PR B3 
Graf, Otto: Gasbeton — Schaumbeton — 
suchsergebnisse und Erfahrungen. VII, 76 5. m } 
4 Zahlentafeln. Stuttgart 1949, Konrad Wittwer. Geh. Ay 
Die neueste Entwicklung der Bautechnik richtet ihr Auge: 
besonders auf die Verwendung leichter wärmedämmender 1 
dem ausreichend fester Baustoffe hin und bedient sich 
immer steigendem Ausmaße der sogenannten Leichtbeton, 
auch im Schrifttum verstreut eine große Reihe von Veröffe 
gen über diesen Baustoff in seinen vielfachen Spielarten zu fin 
so mangelte es bis zur Stunde einer zusammenfassenden Darst 
Diese Lücke ist durch das neue Buch von O. Graf in recht eiı 
licher und aufklärender Form nunmehr ausgefüllt worden 
reiche Fülle von Einzeluntersuchungsergebnissen wird aus 
und es werden dadurch sowohl für den Verbraucher als aucl 
steller Richtlinien in die Hand gegeben, die eine sachgemäße 
teilung dieser Baustoffe ermöglichen. Wie bereits der Titel au 
werden der Gasbeton, Schaumbeton und Leichtkalkbeton n 
Fertigung und in ihren Eigenschaften abgehandelt, wobei Ö 
führungen durch Bilder und Zahlentafeln anschaulich & 
werden. Leider fehlt zum Nachschlagen ein Sachverzeichnis 
von dem Leser stets gewünscht wird, um sich schnell über di 
jene Einzelfrage ins Bild setzen zu können. Es ist zu hoffen, da 
dahingehende Lücke bei einer Neuauflage, die wahrscheinlich 
lange auf sich warten lassen wird, erfüllt wird. Char 


Kani, G.: Die Berechnung mehrstöckiger Rahmen. Ein 
sparendes Verfahren mit Berücksichtigung der Knot« 
schieblichkeit in einfacher Form. 70 S. mit 19 Text 
3 Tab. Stuttgart 1949, Konrad Wittwer. Geh. 3,50 DM. 


Das Verfahren von Kani vermeidet besondere Rechnung: 
oder Verschiebungsgleichungen für jedes Stockwerk dadurch 
es, ausgehend von den Beziehungen zwischen Knotendrehy 
und den Anschlußmomenten der Rahmenstäbe, im Gegensa 
Grinter die Umwandlung der Drehwinkel in Momente vorwegr 
und gleichzeitig die Verschieblichkeit der Rahmenstiele in 
Ausgangsgleichungen einbaut. Dadurch kommt der Verfasser 
Anwendung der Ausgleichsrechnung zu einem durchgehenden 
nungsgang, dessen Genauigkeit wie bei Cross durch Wiederh 
einer einfachen, stets gleichen Operation beliebig gesteigert w 
kann. An Hand von Beispielen erläutert der Verfasser die Anweı 
des Verfahrens für verschiedene Systeme — u. a. auch d 
laufende Träger — mit unverschieblichen und verschiebl 
Knotenpunkten. Veränderungen des Trägheitsmomentes inne 
der Stäbe können mit Hilfe der beigefügten Tafeln ohne 
liche Mehrarbeit berücksichtigt werden. Da das Ausgleichverf 
normalerweise schnell konvergiert und nur ein Rechnungsgan; 
wendig ist, wird gegenüber anderen Berechnungsweisen ein 
hebliche Einsparung an Arbeit und Zeitaufwand erzielt. Die | 
Schrift kann daher denen, die öfters Stockwerkrahmen zı 
rechnen haben, nur empfohlen werden. Schrö, 


Druckfehlerberichtigung 


Im Aufsatz Hajnal-Könyi, „.n“-Verfahren oder ‚‚n“-loses Verf, 
und die Sicherheit und Wirtschaftlichkeit von Stahlbeton. 
werken, B. u. St. 45 (1950), Heft 2, S. 45, muß es im dritten A 
von unten statt „soundso viel Ausnahmen“ heißen: „‚soundso 
Annahmen“, } 


INHALT: Weitgespannte Stahlbetonbalkenbrücken mit Vorspannung durch Se 
nachträglichem Verbund, — Vereinheitlichung und Vereinfachung in der Stab 
Bemessung. — Die Wiederherstellung der Kottbusser Brücke zu Berlin aus Sta 
Fertigteilen. — Erläuterungen zu den Richtlinien für die Bemessung vorgespannter 
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